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palavras-chave 
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resumo 
 
 
 
Sismos recentes indicam que muitas das estruturas de betão armado existentes 
foram dimensionadas sem o apoio de um regulamento sísmico verdadeiramente 
eficaz. Algumas soluções arquitetónicas utilizadas, nomeadamente em edifícios 
construídos até à década de 70, apresentam uma elevada vulnerabilidade 
sísmica. Quando alguns destes edifícios são de cariz público e se encontram 
considerados como património edificado e em utilização, o risco é acrescido.  
Assim, surge esta dissertação com o objetivo de fazer uma avaliação da 
segurança sísmica de um edifício de serviços na cidade de Aveiro, com a 
particularidade suscetível a um mecanismo tipo soft-storey. 
A ferramenta usada para a modelação do edifício foi o software Sap2000, cuja 
validação foi efetuada através de um ensaio de identificação dinâmica. 
Foram efetuados alguns estudos paralelos, nomeadamente estudos de 
sensibilidade a partir de pressupostos de modelação e a influência dos painéis 
de alvenaria na resposta global das estruturas, comprovando assim, tal como 
noutros trabalhos, a sua preponderância.  
Quanto à avaliação de segurança, foram utilizadas análises lineares estáticas e 
dinâmicas, nomeadamente o espetro de resposta e análise dinâmica linear, 
onde foram gerados gráficos de deslocamentos, drifts e corte basal. Foi também 
efetuado um dimensionamento de elementos estruturais tipo, face à ação 
sísmica e analisada a variação do esforço axial face à mesma ação.  
Por fim foram descritas algumas das soluções de reforço possíveis de 
implementar, em que a técnica de contraventamento metálico com elementos 
dissipadores de energia foi testada e comprovada a sua eficácia.  
 
  
  
 
 
 
  
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
keywords 
 
Reinforced concrete buildings; Seismic Vulnerability; Strengthening technique; 
modelling assumption; dynamic identification test 
 
Abstract 
 
Recent earthquakes indicate that many of the existing reinforced concrete 
structures were designed without the support of a truly effective seismic design 
code. Some architectural solutions used in particular in buildings until the 70s´, 
feature a high seismic vulnerability. While some of these buildings are of public 
nature and are considered as built heritage and in use, the risk is increased. 
Therefore, this dissertation has the goal of carting out a seismic safety 
assessment of a service building in the city of Aveiro, with the particularity of 
being vulnerable to a soft-storey type mechanism. 
The tool used for the modeling of the building was the Sap2000 software, which 
was validated through a dynamic identification test. 
Parallel studies were carried out, including sensitivity studies from modeling 
assumptions and the influence of masonry infill panels in the global response of 
structures, as well as in other research work, its important influence. 
For the assessment of structural safety, linear static and dynamic analyses were 
carried out, in particular the response spectrum and dynamic linear analysis, 
where graphical results were generated for displacement profiles, drifts and base 
shear. It was also designed structural elements, given the seismic action and 
examined the variation of the axial force given the same action. 
Finally were described some of the possible strengthening solutions to 
implement, in which steel bracings with energy dissipation systems were tested 
and proven its effectiveness. 
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Capítulo 1 - Introdução 
 
  Enquadramento Geral 
Ao longo dos anos têm vindo a ser construídos os mais variados conjuntos edificados em 
Portugal e no mundo, marcando cidades no que diz respeito ao seu valor arquitetónico. 
Alguns destes edificados devido à notoriedade que tiveram na altura da sua construção, 
outros devido às funções que albergaram, outros porque foram projetados no âmbito de 
requalificação de zonas históricas, pela arquitetura em si, ou mesmo pela reputação dos 
autores do seu projeto, tiveram uma maior relevância face aos restantes. 
A nível mundial tem-se vindo a assistir a uma degradação do património edificado, em que 
as estruturas, nomeadamente as de betão armado, padecem de patologias e problemas 
estruturais, muitas vezes fruto de uma medíocre conservação e reabilitação. Se por um lado 
se tem assistido a uma maior atenção por parte das diversas entidades, nomeadamente as 
câmaras municipais, no sentido de reabilitar edifícios antigos, em outras ocasiões surge 
alguma falta de cultura e desprezo pela história recente da arquitetura portuguesa (Oliveira, 
2003).  
Segundo Oliveira, (2003), as pesquisas levadas a cabo permitem perceber as tendências de 
atuação em edifícios antigos reconhecidos com valor patrimonial, em que são percetíveis 
deficiências de atuação quando os promotores são de caráter particular em que os processos 
são menos exigentes e intervenções menos coerentes. Já no caso de intervenções de carácter 
público é evidente uma estratégia mais cuidada e pensada com a finalidade de preservar e 
salvaguardar o existente. É de todo o interesse conservar o mais possível a estrutura e a 
estética do edifício em reabilitação, visto que a preservação do mesmo deve ser encarada 
como um marco para a salvaguarda e valorização do mesmo, mantendo a corrente de 
transmissão cultural para as gerações futuras.  
Os materiais, as várias componentes e os elementos construtivos de um edificado tendem a 
envelhecer com a passagem dos anos. De forma a atualizar o edifício aos tempos atuais, ou 
seja, adaptá-lo às necessidades do presente e às diferentes ações ambientais, tais como a ação 
sísmica, é necessário proceder a estudos, campanhas de ensaios e análises.   
Dada a introdução tardia da consideração sísmica nos regulamentos estruturais, muitos dos 
edificados construídos são potencialmente vulneráveis à ação sísmica. De forma a preservar 
os edifícios e adaptá-los às necessidades e regulamentos atuais, surge a prioridade de 
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verificação sísmica de forma a obter a resposta das estruturas, quando solicitadas a uma ação 
sísmica (Varum et al., 2005). 
A avaliação da vulnerabilidade estrutural dos edifícios em geral, mas principalmente os de 
cariz público, deve ser levada a cabo de forma a garantir a segurança da população e a 
minimização de danos estruturais.    
“O que mata não são os sismos, são os edifícios.” 
 
  Objetivos 
O presente trabalho tem como objetivo a avaliação da segurança sísmica de um edifico de 
serviços, onde é feita a caracterização do ensaio de identificação dinâmica, realizadas 
analises lineares estáticas e dinâmicas com o objetivo de fazer o estudo dos deslocamentos, 
drifts e corte basal. Pretende-se também realizar estudos de sensibilidade a partir de 
pressupostos de modelação, apresentar a influência dos elementos não estruturais na resposta 
global, dimensionamento de seções tipo e implementação de possível reforço.  
 
  Organização e Estrutura da dissertação 
A dissertação está organizada em sete capítulos. O presente capítulo diz respeito à introdução 
do trabalho, onde é feito um enquadramento geral do tema desenvolvido, descritos os 
objetivos e apresentada a organização da dissertação.  
No segundo capítulo é feita uma introdução ao edifício objeto de estudo, um enquadramento 
legislativo, a caracterização do terreno e avaliada a influência das paredes de alvenaria na 
resposta global de uma estrutura de betão armado. 
O terceiro capítulo diz respeito à análise estrutural do edifício, onde são caracterizados os 
elementos estruturais e não estruturais. É ainda apresentada uma análise dinâmica, onde se 
faz a descrição do procedimento do ensaio de identificação dinâmica.  
No quarto capítulo é dada ênfase à modelação numérica do edifício, bem como à sua 
validação e aos resultados obtidos. Serão feitos também, um estudo de sensibilidade, uma 
análise sem paredes de alvenaria e ainda uma modelação alternativa. 
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O quinto capítulo é dedicado à verificação de segurança do edifício, onde é realizada uma 
análise estática por espetro de resposta e uma análise dinâmica linear. É feito um 
dimensionamento dos elementos estruturais e ainda uma avaliação da influência da ação 
sísmica no esforço axial. 
O sexto capítulo é destinado à avaliação de soluções de reforço, onde será realizada uma 
descrição de técnicas de reforço ao nível dos elementos estruturais, assim como a nível 
global. Será feita também a análise de uma técnica de reforço implementada ao edifício em 
estudo.  
No sétimo e último capítulo serão apresentas as conclusões gerais do trabalho e algumas 
sugestões de possíveis trabalhos futuros.  
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Capítulo 2 - Descrição do edifício objeto de estudo 
 
 Introdução 
É no contexto do estudo e reabilitação do património edificado, que a presente dissertação 
assenta, pelo que o estudo efetuado incide num dos edifícios mais emblemáticos da cidade 
de Aveiro. O edifício em estudo toma o nome de Edifício Fernando Távora (Casa Municipal 
Da Cultura) e localiza-se no centro da cidade de Aveiro, na Praça da República, (Figura 2.1). 
O seu projeto surgiu no âmbito de um plano para a zona central e edifício municipal da 
cidade de Aveiro. 
 
Figura 2.1 – Imagem aérea do edifício em estudo (DigitalGlobe, 2015) 
 
   Contextualização arquitetónica e histórica 
A partir do ano de 1942 era presente a preocupação da população face à antiga biblioteca 
municipal, reclamando assim novas instalações. As queixas eram constantes e recaiam 
essencialmente sobre as más condições de leitura, bem como o desinteresse pela cultura por 
parte da população. Era unânime entre a população que seria necessário procurar novas 
instalações para a Biblioteca Municipal, tornando-a assim num autêntico Centro Cultural 
(Lencastre, 1996). 
O projeto do edifício deu-se sensivelmente duas décadas após o término da segunda guerra 
mundial, época esta onde foi notória a explosão do betão armado na construção, em que o 
betão armado passou a ser a principal e mais comum forma de construção de edifícios.  
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Sabe-se que, a partir da consulta de documentos relativos ao edifício, foram solicitadas 
algumas propostas de orçamentação a diversas empresas para a construção do edifício, no 
entanto a construção do mesmo, esteve ao encargo da empresa Zagallo, pertencente ao 
engenheiro José Zagallo. O Alvará de licença teve início no mês de Julho de 1965 e 
inauguração ocorreu no dia 16 de Maio de 1970. 
O edifício em estudo trata-se de um edificado de betão armado, de finais dos anos 60, cuja 
obra foi projetada no âmbito do plano pormenor para requalificação para zona central e 
edifício municipal da cidade de Aveiro, de 1963. O edifício para além do nome de Edifício 
Fernando Távora, segundo Albino, (n.d.) também é conhecido popularmente como "edifício 
cor-de-rosa" ou "edifício do turismo". As plantas de arquitetura datam Novembro de 1964.  
O edificado em estudo apresenta um elevado valor patrimonial e arquitetónico pois, se por 
um lado foi um marco na história do município, dado o âmbito e funções para o qual foi 
projetado, por outro foi desenhado e projetado pelo Arquiteto Fernando Távora e 
dimensionado pelo Engenheiro Joaquim Sampaio, identidades de renome nacional. 
O edifício apresenta linhas direitas, onde estruturalmente é organizado de forma regular. Em 
termos estruturais é constituído por elementos de betão armado, de pórticos regulares e com 
base no sistema de laje-viga-pilar. Apresenta um piso negativo, rés-do-chão, três pisos 
elevados e um recuado. 
Dada a importância dos autores do projeto é feita uma breve referência à vida e obra dos 
mesmos. Arquiteto Fernando Luís Cardoso de Meneses e Tavares de Távora nasceu em 1923 
na cidade do Porto e foi lá que se estabeleceu enquanto arquiteto. Arquiteto Fernando Távora 
apresenta no seu currículo inúmeras obras emblemáticas, tais como o mercado municipal de 
Santa Maria da feira, restauro e adaptação a pousada do Convento de Santa Marinha, o plano 
geral de urbanização de Guimarães, ampliação da Assembleia da República, o restauro e 
adaptação do palácio do Freixo a pousada, entre muitas outras fazem de Fernando Távora 
um dos melhores e mais conhecidos arquitetos do século passado. Devido às suas obras, 
Arquiteto Fernando Távora ficou conhecido pelo seu forte sentido de responsabilidade 
social, em que é notória a associação da criatividade aos pormenores técnicos e práticos tais 
como a funcionalidade da obra (Porto, 2013). 
Joaquim da Conceição Sampaio nasceu no Porto no ano de 1924. Desde a conclusão do curso 
de Engenharia Civil e depois com o Doutoramento sempre teve uma forte inclinação pelo 
estudo do betão armado. Mais tarde esteve ligado na qualidade de vogal em diversas obras 
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importantes, nomeadamente Vale da Mua – Ponte sobre o Rio Ocreza; Nova ponte sobre o 
Rio Guadiana; Viaduto sobre o caminho-de-ferro em Ermesinde entre outras. Fez também 
parte de diversas instituições científicas e sempre teve forte ligação ao Laboratório de 
Ensaios de Materiais. Foi ainda docente na FEUP, lecionando muitas das unidades 
curriculares. Foi também autor de vários trabalhos científicos e em paralelo exercia a 
atividade profissional como Engenheiro Civil em que projetou múltiplas referências, tais 
como Ponte sobre o Rio Arda; Ponte da Ferradosa sobre o Rio Douro; Matadouros do Cachão 
e de Coimbra; Ampliação das caves da Raposeira; Batistério e Campanário da Igreja a 
Senhora da Hora, entre outras (OERN, 2005). 
  Funções/ocupações do edifício 
O edifício de Fernando Távora, desde o seu início até aos dias de hoje, foi ocupado por 
diversas organizações, repartições e funções. Inicialmente constava no edifício a biblioteca 
municipal, as finanças e fazenda pública, a oficina do turismo, serviços culturais e o salão 
nobre (assembleia municipal). 
Atualmente são ainda muitas as ocupações que este edifício alberga. Na Tabela 2.1 são 
apresentados todos os serviços, associações e funções que presidem atualmente no edifício.   
Tabela 2.1 – Distribuição de funções existentes nos diversos pisos 
Piso Funções/Ocupações 
Piso -1 Divisão do Arquivo Geral 
Rés-do-chão Aveiro Digital – Espaço destinado à utilização da internet 
Piso 1 Academia de Saberes de Aveiro e a Divisão da Ação Cultural 
Piso 2 ADERAV; APPlA; APTTA; Associação dos amigos da ria e do barco 
moliceiro; Cineclube de Aveiro; Confraria de S.Gonçalo; Companhia de Dança 
de Aveiro; Grupo Cinético Cantares da Ria de Aveiro e ainda o Salão Cultural 
Piso 3 Capella Antíqua; Clube Aveirense de Automóveis Antigos; Coral polifónico 
de Aveiro; Graduale; Grupo etnográfico e cinético; Hidra, Humaniarte; Lions 
Clube Santa Joana; Peti e uma Sala de leitura 
 
O projeto do edifício foi executado de forma cuidadosa de modo a ser um edifício funcional 
e moderno mas sem destoar do conjunto de edificados ao qual ele se rodeia. O facto de a 
construção se localizar numa praça que na sua envolvente apresenta edifícios em que cada 
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um por si marca uma época de estilos diferentes, houve o cuidado por parte do arquiteto em 
fazer um enquadramento sem interferir com a envolvente, no entanto, conseguindo um 
sentido prático e apresentação de uma arquitetura contemporânea.  
 Enquadramento legislativo 
Ao longo dos anos a regulamentação na construção tem vindo a evoluir. Cada vez mais são 
impostas regras e condições e são levados ao pormenor alguns aspetos que até então eram 
omissos. A legislação e regulamentação acompanham a evolução de fenómenos naturais, tal 
como, ventos e sismos, em que vão sendo atualizadas as zonas geográficas que têm mais ou 
menos sujeição a estes fenómenos, alterando por isso os coeficientes de segurança mediante 
a situação.  
É no enquadramento legislativo da época dos edificados em estudo que há possibilidade de 
perceber para que solicitações, parâmetros e regras foram projetados os mesmos. 
Assim, neste contexto surge o presente subcapítulo, em que o enquadramento se baseia na 
comparação entre a legislação na época em que foi projetado o edificado e a legislação atual. 
No enquadramento são referidas as sobrecargas e coeficientes sísmicos na atualidade e as 
aplicadas na década de 60.  
É necessário distinguir a regulamentação no domínio das ações e no domínio das estruturas 
de betão. A regulamentação a que se referem as ações que estava em vigor no ano de 1964, 
ano em que o projeto foi realizado, denominava-se por RSEP – Regulamento de Solicitações 
Em Edifícios e Pontes (44041/61, 1961). No domínio do cálculo estrutural vigorava o RBA 
– Regulamento do Betão armado, (25948/35, 1935). 
Em vigor, no presente momento as ações são definidas pelo RSA – Regulamento de 
Segurança e Ações Para Estruturas de Edifícios e Pontes, (INCM, 1983) e cálculo realizado 
com base no REBAP – Regulamento Estruturas de Betão Armado e Pré-esforçado, (235/83, 
1985).  
É ainda feita referência ao Eurocódigo 8 – parte 1 e 3, em que na parte 1 está descrito o 
cálculo e considerações da ação sísmica e na parte 3 é explanada a avaliação de segurança 
sísmica de estruturas existentes (1998-1, 2010; 1998-3, 2010). 
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2.4.1.  Regulamento de Solicitações em Edifícios e Pontes (RSEP) 
O RSEP reúne num único documento as disposições sobre as solicitações a considerar no 
dimensionamento das estruturas de edifícios e pontes.  
No que respeita às sobrecargas em edifícios não houve mudanças significativas com a 
evolução dos regulamentos.  
Na Tabela 2.2 estão apresentados os valores de sobrecarga em edifícios segundo o RSEP. 
Tabela 2.2 – Valores de sobrecarga em edifícios segundo RSEP (44041/61, 1961) 
Casas de habitação 2 kN/m2 
Escritórios 3 kN/m2 
Edifícios públicos 3 a 4 kN/m2 
Salas de espetáculo 5 a 6 kN/m2 
Garagens públicas 6 kN/m2 
 
Ao nível sísmico o RSEP segue-se ao RSCCS – Regulamento de Segurança das Construções 
Contra os Sismos. O RSEP à semelhança do seu anterior baseia-se num sistema de forças 
horizontais equivalentes. O zonamento do país é o mesmo, relativamente ao regulamento 
anterior, estando também dispensada a verificação sísmica no dimensionamento de 
construções situadas na zona C (Figura 2.2). As principais alterações são o agravamento dos 
valores dos coeficientes sísmicos, nos casos em que as características dos terrenos de 
fundação conduzam a ações sísmicas mais gravosas. Também nos casos em que as 
construções não dispõem de qualquer contribuição adicional de resistência, os valores dos 
coeficientes foram sujeitos a alterações. Os coeficientes sísmicos, segundo o RSEP podem 
ser consultados na Tabela 2.3. A ação sísmica é contabilizada a partir de um padrão de 
acelerações horizontais em edifícios que tende a uma distribuição uniforme em altura. Por 
este motivo, este método conduz a uma subavaliação dos efeitos reais da ação sísmica, 
notória nos pisos superiores (J. M. Proença e Gago, 2011). 
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Figura 2.2 – Zonamento do território estabelecido pelo RSEP (44041/61, 1961) 
 
Tabela 2.3 – Coeficientes sísmicos de acordo com o RSEP (44041/61, 1961) 
   Zona A   Zona B  
  (1)  (2) (1)  (2) 
C
o
n
st
ru
çã
o
 e
m
 c
o
n
ju
n
to
 
Construções em que exista 
reserva de resistência conferida 
por elementos não estruturais 
de travamento 
 
    0,10 
 
 
 
0,15 
 
 
0,05 
 
 
0,075 
Construções em que não exista 
reserva de resistência conferida 
por elementos não estruturais 
de travamento 
 
    0,15 
 
 
0,20 
 
 0,075 
 
 
0,10 
E
le
m
en
to
s 
d
e 
co
n
st
ru
çã
o
 
Paredes e elementos similares  0,20   0,10  
Varandas, chaminés e outros 
elementos destacados nas 
paredes exteriores e da 
cobertura 
 
 
0,30 
  
 
0,15 
 
 (1) Valores a adotar em casos correntes de terrenos de fundação. 
(2) Valores a adotar em casos de terrenos de fundação com características desfavoráveis do ponto de vista das 
ações sísmicas, que se verifica em geral param terrenos lodosos, argilas brandas, siltes e aterros recentes.  
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2.4.2.  Regulamento de Segurança e Ações Para Estruturas de Edifícios 
e Pontes (RSA) 
O RSA segue-se ao RSEP e é o documento que se encontra em vigor na atualidade. No RSA 
são apresentadas as ações a ter em conta do dimensionamento de edifícios. Os valores da 
sobrecarga segundo o RSA são em muito semelhantes com o utilizado no RSEP, ou seja, 
não houve alterações significativas ao longo do tempo. 
Do ponto de vista sísmico o RSA apresenta um zonamento sísmico mais detalhado (Figura 
2.3). A ação sísmica é considerada uma ação variável e para a sua definição são apresentados 
dois métodos distintos. Um através da densidade espectral de potência, e outro a partir de 
espetros de resposta, dados em função do tipo de terreno e sismicidade da zona, para casos 
de estruturas com frequências próprias bem separadas.  
 
Figura 2.3 – Zonamento do território estabelecido pelo RSA (INCM, 1983) 
A determinação dos efeitos da ação sísmica é definida através de dois tipos de métodos, os 
métodos de análise dinâmica e os métodos de análise estática. Nos métodos de análise 
dinâmica são consideradas as massas correspondentes ao valor médio das cargas 
permanentes e ao valor quase permanente das cargas variáveis, que atuam na estrutura. Os 
métodos de análise estática apenas são aplicáveis a estruturas que respeitem um conjunto de 
parâmetros, que asseguram a regularidade e dominância do primeiro modo de vibração na 
resposta. Nestes métodos consideram-se aplicadas forças estáticas, a atuar separadamente 
em ambas as direções em que se desenvolve a estrutura, e o comportamento linear dos 
materiais. 
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Pode ser aplicado um método simplificado de análise estática a estruturas que apesar de não 
respeitarem todas as condições impostas pelo regulamento, apresentam uma certa 
ductilidade (S. Costa, 2008).  
O coeficiente sísmico estático pode ser obtido a partir da expressão (1). 
 𝐶 = 𝛾𝑞 ×  𝛽0(𝑓) ×
𝛼
ɳ
 
(1) 
 
em que 𝛽0(𝑓) corresponde ao coeficiente sísmico de referência (depende do tipo de terreno 
e da frequência própria de vibração), α é coeficiente de sismicidade (depende da zona) e de 
um coeficiente ɳ relativo a esforços. Todos estes coeficientes estão estabelecidos no RSA.  
Na Tabela 2.4 apresenta-se um resumo dos métodos a aplicar mediante a regularidade da 
estrutura em planta e alçado. 
Tabela 2.4 – Regularidade estrutural na análise sísmica (Carvalho e Coelho, 1984) 
  Simplificação permitida 
Simetria em Planta 
Regularidade em 
altura 
Modelo Tipo de Análise 
Sim Sim Plano Estática 
Sim Não Plano Dinâmica 
Não Sim Tridimensional Estática 
 
2.4.3. Regulamento do Betão Armado (RBA) 
O Regulamento do Betão Armado (RBA) surge no ano de 1935 e em relação ao seu anterior, 
já têm em conta uma modelação em análise linear e em relação às lajes encontram-se 
indicações pormenorizadas. Neste regulamento já é tido em conta o conceito de estruturas 
reticuladas.  
De acordo com o regulamento de 1935, o betão empregue em obra deveria apresentar um 
valor mínimo de 180 Kg/cm2. No RBA, a verificação de segurança assenta na comparação 
entre os valores das tensões das solicitações e os valores de tensão admissível (ou de 
segurança). Por sua vez os valores das tensões de segurança são determinados dividindo as 
tensões resistentes por coeficientes de segurança. Estes coeficientes por sua vez eram um 
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pouco altos no que resultava margens de segurança pretendidas. O cálculo das tensões 
devido às solicitações baseia-se no comportamento elástico do betão e do aço (J. M. Proença 
e Gago, 2011). 
2.4.4. Regulamento de Estruturas de Betão Armado (REBA) 
O REBA (47723/67, 1967) surge no ano de 1967, seguido do RBA e dá sequência à evolução 
que se fazia sentir na época. Neste regulamento é pela primeira vez tida em conta a 
verificação de segurança pelos estados limites, não excluindo o anterior método baseado em 
tensões de segurança. A classe do betão a aplicar deveria estar compreendida entre B180 a 
B400 e as armaduras de classe A24 a A60. Ainda neste regulamento é tida em consideração 
a possibilidade de aplicação de varões lisos ou nervurados (J. M. Proença e Gago, 2011). 
2.4.5. Regulamento Estruturas de Betão Armado e Pré-esforçado 
(REBAP) 
O REBAP surge no ano de 1983 e ainda hoje é o regulamento que se encontra em vigor em 
Portugal. Neste regulamento é notória a diferença para com os seus anteriores, quer ao nível 
da quantificação da ação sísmica, quer nas regras de dimensionamento de estruturas de betão. 
As verificações passam a ser efetuadas relativamente aos estados limites, recorrendo a 
coeficientes de segurança aplicados a quantilhos de probabilidade. As ações passam as ser 
classificadas como permanentes, variáveis e de acidente sendo a ação sísmica uma ação 
variável.  
O REBAP e tal como o mesmo indica, deve ser utilizado em simultâneo com o RSA. No 
RSA são descritos os coeficientes a aplicar nos materiais como aço e betão, bem como 
informação relativa às combinações de ações. É de salientar ainda, a introdução de novas 
classes de betão, de B15 a B55, de acordo com os valores característicos de rotura à 
compressão aos 28 dias em provetes cúbicos. São igualmente apresentadas três classes de 
aço, sendo elas, A235, A400 e o A500 (J. M. Proença e Gago, 2011). 
De uma forma sucinta são também abordados aspetos tais como, o punçoamento, estruturas 
pré-esforçadas, redes eletrosoldadas e são descritas disposições construtivas mais 
detalhadas. 
O REBAP quando comparado com o RBA, apresenta uma maior economia que se deve 
essencialmente à diminuição e maior controlo dos coeficientes de segurança.  
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2.4.6. Eurocódigo 8 – Parte 1 
O aprofundamento do conhecimento sísmico do território Português fez com que tenha 
ocorrido um agravamento da ação a considerar, em relação ao RSA. No Eurocódigo 8 é 
introduzido um novo conceito – o requisito de limitação de danos. Dá-se também uma maior 
separação quanto à importância das edificações (em 4 classes) e o sismo é dividido em dois 
tipos (tipo 1 ou 2), tal como sucedido no RSA. 
O zonamento do território continental e respetivos coeficientes de importância estão 
referidos na Figura 2.4 e Tabela 2.5, respetivamente.  
 
Figura 2.4 – Zonamento do EC8: sismo tipo 1 (afastado) à esquerda e sismo tipo 2 (próximo) à direita (1998-
1, 2010). 
Tabela 2.5 – Valores do coeficiente de importância para Portugal continental, segundo EC8, (J. M. Proença e 
Gago, 2011) 
  Ação sísmica 
  Tipo 1 Tipo 2 
I 
Edifícios de importância menor para a segurança pública 
(exemplo: edifícios agrícolas). 
0.65 0.75 
II Edifícios correntes, não pertencentes às outras categorias. 1.00 1.00 
III 
Edifícios cuja resistência sísmica é importante tendo em vista 
as consequências associadas ao colapso, como por exemplo 
escolas, salas de reunião, instituições culturais, etc. 
1.45 1.25 
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IV 
Edifícios cuja integridade em caso de sismo é de importância 
vital para a proteção civil, como por exemplo hospitais, 
quartéis de bombeiros, centrais elétricas, etc. 
1.95 1.50 
 
O coeficiente sísmico, segundo o EC8 é dado pela expressão (2). 
 𝐶 =
𝐹𝑏
𝑊
=
𝑆𝑑(𝑇1) × 𝑚 × 𝜆
𝑚 × 𝑔
=
𝑆𝑑(𝑇1) × 𝜆
𝑔
 
(2) 
 
em que 𝐹𝑏 corresponde à força de corte na base na direção considerada, 𝑆𝑑(𝑇1) à ordenada 
do espetro de resposta de cálculo para o período T1 e tipo de sismo, T1 ao período de vibração 
fundamental do edifício, W ao peso total do edifício (acima da fundação), m à massa total 
do edifício (acima da fundação), 𝜆 ao fator de correção correspondente à relação da massa 
modal efetiva e a massa total do edifício e 𝑔 à força da gravidade. 
2.4.7. Eurocódigo 8 – Parte 3 
A parte 3 do Eurocódigo 8 diz respeito à avaliação da segurança sísmica e dimensionamento 
do reforço sísmico em edifícios existentes. É de todo o interesse fazer incidir este Eurocódigo 
no contexto do edificado em estudo, visto que o mesmo foi dimensionado sem o apoio de 
um regulamento sísmico verdadeiramente eficaz, não tendo por isso, capacidade de suportar 
um sismo de alta intensidade (Saraiva, 2006). 
Na parte 3, em termos gerais, são estabelecidas regras e procedimentos para obter o 
conhecimento necessário acerca da estrutura para posterior avaliação, permite obter o grau 
de confiança de conhecimento de uma estrutura, avaliar o comportamento da estrutura 
através de vários métodos de análise estrutural e por fim dimensionar o reforço sísmico da 
estrutura, caso necessário (Romão, 2014). 
Ao nível da inspeção dos elementos estruturais o EC3 – Parte 3 faz uma analogia da 
percentagem de ensaios com o nível de conhecimento da estrutura e por sua vez com o fator 
de confiança (Tabela 2.6). O nível de conhecimento de uma estrutura pode ser dividido em 
três grupos distintos:  
 KL1 – Conhecimento limitado; 
 KL2 – Conhecimento normal; 
 KL3 – Conhecimento completo; 
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Tabela 2.6 – Nível de conhecimento da estrutura, segundo Eurocódigo 8 – Parte 3 (Romão, 2014) 
 
Inspeção de 
pormenores 
construtivos 
Ensaios 
(materiais) 
Nível de 
conhecimento 
Fator de 
confiança 
Nível de 
inspeção e/ou 
de ensaios 
% de elementos a 
inspecionar 
Amostras 
de material 
por piso 
KL CF 
Limitado 20 % 1 KL1 1.35 
Mais extenso 50 % 2 KL2 1.20 
Detalhado 80 % 3 KL3 1.00 
 
De acordo com o Eurocódigo 8 – Parte 3 é tido em conta três tipos de estados de danos ou 
estados limites em estruturas, sendo eles descritos sucintamente da seguinte forma: 
Estado de colapso eminente (NC – Near Colapse) – Neste estado a estrutura encontra-se 
muito danificada, com fraca resistência e rigidez residuais. Apesar dos elementos verticais 
manterem a capacidade de suportar cargas verticais, a estrutura encontra-se perto do colapso 
e não suporta a ação de um sismo. São verificados deslocamentos relativos permanentes 
elevados; 
Estado de danos severos (SD – Significant Damage) – A estrutura apresenta danos 
significativos. Os elementos não-estruturais apresentam danos, no entanto, ao contrário da 
fase anterior não se verificam colapsos fora do plano de paredes divisórias. São observados 
deslocamentos relativos permanentes moderados. Neste estado a estrutura ainda possui 
capacidade para suportar ações sísmicas moderadas. 
Estado de limitação de dano (DL – Damage Limitation) – Nesta fase a estrutura apresenta 
danos ligeiros em que os elementos estruturais apresentam características de resistência e 
rigidez. Quanto aos elementos não-estruturais é encontrada fendilhação difusa, sendo de fácil 
reparação. 
Alguns estudos realizados incidem sobre as dificuldades práticas na análise de estruturas 
existentes e respetiva avaliação da segurança sísmica. Segundo conclusões do estudo 
efetuado por Lopes, (2012), do ponto de vista prático considerar valores diferentes para 
resistência do betão, não simplifica o processo de cálculo, pelo que se deve considerar 
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valores médios de resistência. Concluiu ainda que as percentagens indicadas para inspeção 
de elementos, no Eurocódigo 8 – Parte 3, devem ser aumentadas para que sejam reduzidas 
as incertezas relativas à determinação da resistência do betão. 
 Caracterização do terreno 
Quando se pretende fazer uma análise de segurança de um edifício, o conhecimento do tipo 
de terreno e suas características apresentam significativa importância.   
A partir da consulta de documentos do edifício, um parágrafo introdutório ao cálculo das 
fundações refere que se previu a existência de uma camada de argila esverdeada, conhecida 
como “argila de Aveiro”, muito compacta a uma profundidade de 4,5m, sendo que a carga 
de segurança para o terreno adotada foi de 4 Kg/cm2. 
No entanto, visto que não foi encontrado qualquer relatório geotécnico da data de projeto 
nem que tenha ligação direta com o edifício em estudo procedeu-se à pesquisa de relatórios 
recentes de forma a justificar a existência desta mesma camada e as suas características.  
Embora não se tenha conseguido ter acesso a relatórios ou perfis geotécnicos na zona do 
edifício, recorreu-se ao ensaio e respetivo relatório geotécnico executado no estudo do 
terreno para construção do novo Complexo das Ciências De Comunicação E Imagem, 
situado no Campus da Universidade de Aveiro. Na Figura 2.5 encontra-se a localização da 
zona de ensaio realizada e a localização do edifício em estudo. A carta militar serve para 
justificar que ambos os locais se encontram sensivelmente à mesma cota de terreno, aos 9 
m. O ensaio SPT realizado encontra-se na Figura 2.6 e pode-se perceber que a partir dos 4,5 
m de profundidade, encontram-se as chamadas “argilas de Aveiro”, com valores de SPT 
superiores a 60 pancadas. 
Como complemento a esta análise, recorreu-se ao estudo efetuado por Benta, (2007) em que 
devido a ensaios efetuados numa zona próxima à Universidade De Aveiro, conclui-o que o 
valor da resistência não drenada, cu, para as “argilas de Aveiro” na região estudada teria um 
valor mínimo de 680 kPa, podendo chegar aos 3900 kPa, aproximadamente.  
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Figura 2.5 – Carta militar com localização do ensaio (esquerda) e edifício em estudo (direita) 
 
Figura 2.6 – Ensaio SPT realizado no Complexo Das Ciências De Comunicação E Imagem 
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  Descrição estrutural do edifício 
O edifício em estudo apresenta um piso enterrado, rés-do-chão, três pisos elevados e 
recuado. 
Quanto à forma, o edifício apresenta-se regular e foi projetado com base no sistema de laje-
viga-pilar. O rés-do-chão revela um claro exemplo de R/c vazado, devido à ausência de 
paredes de alvenaria de enchimento.  
Apresenta quatro acessos verticais, sendo três deles correspondentes a escadas de acesso e o 
outro a um ascensor. Uma das escadas liga o piso -1 ao piso 3, outra liga apenas o piso -1 ao 
piso 1 e por último uma escada circular e central ao edifício que liga o piso -1 ao piso R/chão. 
O ascensor liga todos os pisos, ou seja, do piso -1 até ao piso 3. O terraço é acessível e dá 
acesso à casa das máquinas do ascensor.  
Na cave existe um muro de betão armado de contenção de terras que confina a parte enterrada 
da construção.  
As fundações são todas superficiais, realizadas em sapatas isoladas e conjuntas, que 
asseguram a transmissão de forças verticais da estrutura ao terreno. Relativamente ao muro 
de suporte é utilizada sapata contínua. 
2.6.1. Caraterização dos materiais 
Em termos de elementos estruturais o edifício apresenta vigas e pilares em betão armado, 
assim como as paredes da caixa do elevador. As lajes de pavimento são aligeiradas 
constituídas por elementos de alvenaria pré-esforçados de apoio e blocos de aligeiramento 
em tijolo. A laje de cobertura é maciça de betão armado.  
Quanto aos elementos não estruturais são no geral constituídos por tijolo furado com 
diferentes espessuras.  
Os elementos estruturais e não estruturais serão desenvolvidos e descritos com maior 
pormenor no capítulo seguinte.  
Numa inspeção realizada no local foram avaliados os elementos constituintes, como 
revestimento e mobiliário, para assim, obter o valor para as cargas permanentes o mais 
rigoroso possível. Os pilares são revestidos a pedra calcária com uma espessura de 2,5 cm 
(Figura 2.7). O peso das placas calcárias será considerado como carga distribuída. Sendo o 
peso específico do calcário de 27 kN/m3, considera-se uma carga pontual no valor de 𝛾 ×
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𝑒 × 𝑙 × ℎ (kN) em cada pilar. A título de exemplo, para um pilar 0,30 x 0,30 com 3 m de 
altura o valor da carga pontual a acrescentar devido ao revestimento de pedra seria de 2,43 
kN. Obtendo o somatório de todos os pilares, o valor é dividido pela área do piso, obtendo-
se assim uma carga distribuída equivalente.  
Quanto aos revestimentos existentes nos pisos são constituídos em pedra mármore com uma 
espessura de 4 cm (Figura 2.8). Os tetos são ainda constituídos por placas de gesso cartonado 
(Pladur) de 1,5 cm de espessura. Todos os tetos são revestidos com uma camada de estuque 
de argamassa e cal, com 1 cm de espessura (Figura 2.9). 
Nos diversos compartimentos encontram-se algumas peças de mobiliário, equipamento 
eletrónico, entre outros. Para contabilizar a ação destes elementos será considerado um valor 
de 0,2 kN/m2, constituindo assim, parte das cargas permanentes. 
 
Figura 2.7 – Revestimento dos pilares em pedra calcária 
  
Figura 2.8 – Revestimento dos pisos em pedra mármore 
 
Figura 2.9 – Estuque de argamassa e cal, presente nos pisos 
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Na Tabela 2.7 são descritos os pesos específicos, assim como os valores da ação que estes 
elementos impõem no pavimento. 
Tabela 2.7 – Descrição dos pesos específicos dos elementos constituintes dos pisos 
Elementos 
Peso específico 
kN/m3 
Espessura (cm) 
Peso específico 
kN/m2 
Mármore 25,0 4,0 1,0 
Pedra calcária em 
pilares 
- - 0,26 
Estuque de 
argamassa e cal 
17,0 1,0 0,17 
Placas de Gesso 
cartonado 
18,0 1,5 0,27 
Mobiliário - - 0,2 
 
2.6.2. Quantificação das ações 
As ações a considerar são divididas em peso próprio dos elementos, RCP (restantes cargas 
permanentes) e ainda em sobrecarga. O peso próprio dos elementos como pilares, vigas, 
lajes, paredes de alvenaria, entre outros são contabilizados automaticamente pelo software 
aquando da modelação. Quanto às RCP será considerado um valor de 1,90 kN/m2, valor 
correspondente do somatório da Tabela 2.7.   
A combinação de ações utilizada é a seguinte: 
 𝑃𝑠𝑑 = 𝐺 + Ψ2𝑄 (3) 
Psd – Valor de cálculo das ações verticais 
G – Ação permanente 
Q – Ação variável 
Ψ2 – Coeficiente de combinação correspondente à ação a variável 
A sobrecarga nos pisos considerada é correspondente à sobrecarga regulamentar para 
edifícios do tipo C3 (edifícios públicos), ou seja, de 4 kN/m2 (Ψ2 = 0.6) . A sobrecarga para 
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as escadas toma o mesmo valor da sobrecarga para pisos. Já na cobertura, sendo ela não 
acessível, o valor da sobrecarga é de 0,4 kN/m2. 
2.6.3. Dimensões do edifício 
As dimensões em planta são de 27,3 m de comprimento e 19,5 m de largura, como se pode 
observar pela Figura 2.10. Já em altura o edifício tem 19,6 m, como se observa num pórtico 
exemplo (Figura 2.11). 
 
Figura 2.10 – Dimensões em planta do edifício 
 
 
Figura 2.11 – Dimensões do pórtico transversal tipo do edifício 
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Dado não ter sido possível obter o projeto de estruturas, as plantas de arquitetura bem como 
os alçados e cortes, encontram-se disponíveis no Anexo A. 
 Influência dos elementos não estruturais na resposta global 
Os elementos não estruturais como as paredes de alvenaria de enchimento são muitas vezes 
esquecidos no dimensionamento de estruturas, desprezando assim, a sua participação. 
Apesar de se tratar de um elemento frágil, desprezar a sua presença poderá causar esforços 
inesperados. Os panos de alvenaria de enchimento podem comportar-se como bielas 
diagonais à compressão aumentando substancialmente a rigidez da estrutura e deste modo 
adicionar forças para elementos estruturais para os quais não foram dimensionados (T. 
Paulay e M. Priestley, 1992). 
Assim, no dimensionamento estrutural ou na verificação de segurança dos edifícios deve-se 
ter em conta a influência dos panos de alvenaria, pois a não consideração dos mesmos, pode 
levar a uma alteração do período natural da estrutura e por sua vez a alteração da resposta 
face a uma ação sísmica.   
Com o aparecimento da arquitetura moderna surgiram muitos edifícios cujo rés-do-chão 
apresenta poucos panos de alvenaria ou mesmo em alguns casos é inexistente (Figura 2.12). 
Este tipo de solução construtiva é comum em edifícios de betão armado por razões 
arquitetónicas ou funcionais, no entanto, esta irregularidade estrutural pode levar a um 
fenómeno conhecido como Soft-storey, provocando o colapso das estruturas, tal como 
sucedido no sismo recente que afetou o Nepal e China (Figura 2.13). 
 
Figura 2.12 – Exemplo de R/C vazado – Edifício Fernando Távora 
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Figura 2.13 – Consequência do fenómeno Soft-storey. À esquerda Nepal e direita China (Hugo Rodrigues, 
2015) 
É importante referir que nem sempre os painéis de alvenaria são benéficos na resposta global 
das estruturas. Dependendo da variação de parâmetros como a rigidez e resistência relativa 
entre os pilares e o painel de alvenaria podem ocorrer danos nos edifícios devido à 
modificação da resposta estrutural. Sendo a alvenaria um material compósito a sua resposta 
e influência na resposta global depende de fatores como as propriedades dos materiais, como 
o tijolo e reboco e da sua geometria (Hugo Rodrigues et al., 2005). 
Em muitas situações as paredes de alvenaria não preenchem completamente todo o andar 
pois são introduzidas aberturas, nomeadamente para janelas e portas (Figura 2.14) deixando 
deste modo elementos estruturais como pilares expostos originando esforços de corte, 
provocando um mecanismo conhecido como "pilar-curto" ou "Short-column" (Figura 2.15) 
(Varum, 2003).  
 
 
Figura 2.14 – Exemplo de pilares expostos devido a aberturas – Edifício Fernando Távora 
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Figura 2.15 – Consequência do fenómeno Short-column (Varum, 2003) 
 
A presença de um painel parcial em altura confere maior rigidez à porção do pilar contiguo 
no seu desenvolvimento, no entanto no troço correspondente entre o topo do painel e o topo 
do pilar dá-se uma maior fragilidade, onde por norma se concentra a deformação (Figura 
2.16 a), (Milheiro, 2008). Um pilar de betão armado é considerado como pilar curto quando 
ℎ0/𝐷 ≤ 2 , (Figura 2.16 b). 
 
Figura 2.16 – a)Pórtico de betão armado parcialmente preenchido (T. Paulay e M. Priestley, 1992) e b) Altura 
livre (h0) e largura do pilar (D) (J. Proença, 2014) 
 
Dados os painéis de alvenaria serem ainda hoje elementos cuja sua construção não é levada 
com o rigor devido, muitas das edificações existentes padecem de danos estruturais graves 
quando solicitadas à ação sísmica. 
Seja do lado da segurança ou contra a mesma, os painéis de alvenaria não-estruturais 
apresentam-se como relevantes na resposta global das estruturas, devendo por isso, ser tidos 
em conta em projeto de avaliação sísmica e mais rigorosa a sua execução em obra.  
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  Definição dos elementos estruturais 
Como foi referido anteriormente, não foi possível obter o projeto de estruturas do edifício 
em estudo não conseguindo assim, quantificar as armaduras existentes nos elementos. 
Contudo são apresentadas as dimensões das secções transversais dos diversos elementos 
como pilares, vigas e lajes. Esta secção encontra-se dividida em duas principais secções, 
sendo elas a caracterização das seções transversais e a caracterização dos materiais 
empregues nesses mesmos elementos. 
3.1.1. Caracterização das seções transversais 
Na Tabela 3.1 estão descritas as dimensões dos pilares, assim como a sua localização.   
Tabela 3.1 – Quadro de dimensões dos pilares 
Dimensão (m) Pisos Localização 
0,5 X 0,5 
 
Cave – 3º Piso 
 
 
0,5 X 0,7 Cave – 3º Piso 
 
 
 
0,3 X 0,3 3º Piso e recuado 
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As vigas apresentam todas a mesma secção transversal, em todos os pórticos do edifício. A 
secção é de 0.30 x 0.70 (m), como exemplificado na Figura 3.1. 
 
 
Figura 3.1 – Corte transversal da viga 
 
 
A caixa de elevador apresenta uma espessura de 0,20 m e é constituída por betão armado. 
Na Figura 3.2 pode-se observar a localização em planta da caixa do elevador, bem como as 
suas dimensões.  
 
Figura 3.2 – Localização em planta e dimensões da caixa do elevador 
 
 
Quanto à constituição das lajes, dada a não possibilidade da realização de ensaios de campo, 
assume-se por análise visual de algumas zonas e por enquadramento histórico, que o tipo de 
laje empregue no edifício seja do tipo lajes aligeiradas do tipo "Patial-Stalton". 
Este tipo de solução construtiva surge em Portugal no ano de 1951, ano que o Professor 
Engenheiro Joaquim Sarmento passa a ter funções de engenheiro consultor da firma Patial, 
passando assim para sua responsabilidade, a apresentação deste tipo de construção em 
Portugal. O Engenheiro projetista do edifício em estudo, Professor Engenheiro Joaquim 
Sampaio, tinha um grande relacionamento profissional com o Engenheiro Joaquim 
Sarmento, visto que trabalharam em conjunto em diversas obras e deste modo pensa-se ter 
surgido a implementação deste tipo de solução construtiva no edifício em estudo. 
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A solução construtiva utilizada nos pisos é constituída por faixas retangulares cerâmicas pré-
esforçadas e abobadilhas cerâmicas. Na outra direção a armadura é de aço corrente. Na parte 
superior é colocada uma camada de betão. A espessura total da laje é de 0,19 m (Figura 3.3), 
espessura esta, que se encontra descrita no caderno de encargos. Foi possível numa zona do 
edifício, em que o reboco destacado, bem como parte da constituição das abobadilhas 
fraturou, obter uma fotografia parcial da zona inferior da laje (Figura 3.4). 
 
Figura 3.3 – Representação esquemática de uma laje pré-esforçada do tipo Patial-Stalton. 
 
 
Figura 3.4 – Fotografia parcial da constituição do tipo de laje dos pisos 
 
A laje de cobertura é maciça e apresenta, segundo descrito no caderno de encargos, uma 
espessura de 0,13 m. Os muros de suporte de terras são em betão armado. 
3.1.2. Caracterização dos materiais 
Na análise aos materiais empregues, dada a impossibilidade de realizar quaisquer ensaios de 
campo assumiu-se as características, que pareceram aproximadas após análise ao caderno de 
encargos. A única informação que consta no respetivo caderno é relativo ao traço do betão, 
correspondente a 300 kg/m3. Assume-se assim, um betão da classe B180.  
Quanto ao aço, dado não constar qualquer informação acerca da classe do aço, assumiu-se 
um aço da classe A40N. 
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Seguem-se a Tabela 3.2 com as características do betão e a Tabela 3.3 com as características 
do aço. 
Tabela 3.2 – Propriedades mecânicas do betão B180 (equivalente a C16/20) 
Betão B180 (Equivalente a C16/20) 
Ec (GPa) fck (MPa) fctm (MPa) εcm (%0) γc (kN/m3) 
29 16 1,9 2,5 25 
 
Tabela 3.3 – Propriedades mecânicas do aço A40N (equivalente a A400) 
Aço A40N (Equivalente a A400) 
Es (GPa) Fyk (MPa) εsy (%0) Esh (MPa) εsm (%0) 
210 400 1,9 0.58 100 
 
  Definição dos elementos não estruturais 
3.2.1. Caracterização dos elementos não estruturais 
Na construção do modelo numérico, as paredes de alvenaria de compartimentação foram 
modeladas de acordo com as plantas de arquitetura e inspeção realizada ao edifício. Foram 
tidas em conta todas as aberturas existentes, de forma a representar o mais rigorosamente 
possível o que se registou em campo. Foi possível obter a constituição das paredes, 
nomeadamente o tipo de tijolo empregue, após consulta do caderno de encargos da empresa 
construtora. 
3.2.1.1. Panos de alvenaria exterior 
A constituição das paredes de alvenaria exterior evoluiu ao longo dos tempos, começando 
essencialmente em alvenaria de pedra, passando pelas paredes duplas sem isolamento e de 
seguida com isolamento até aos dias de hoje onde as paredes são maioritariamente de pano 
simples com isolamento. Segundo (Freitas, 2002) embora não haja estudos rigorosos de 
forma a conhecer com exatidão a evolução das paredes de alvenaria em Portugal, pensa-se 
que terá sido na sequência indicada na Figura 3.5. Foi nos anos 60 que se começou a utilizar 
paredes duplas em tijolo. Desta forma as paredes ficariam mais aligeiradas em ternos de 
manuseamento e peso.   
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Figura 3.5 – Evolução das fachadas em Portugal (Freitas, 2002) 
 
Tal com o seria de esperar, os panos exteriores do edifício em estudo correspondem aos anos 
60 da figura acima. Segundo informação descrita no caderno de encargos as paredes 
exteriores são constituídas por paredes duplas, em tijolo cerâmico furado de espessuras 0,15 
e 0,08 m. Na Figura 3.6 é feita uma representação esquemática da constituição da parede de 
alvenaria exterior.  
 
Figura 3.6 – Representação esquemática do pano de alvenaria exterior 
 
O edifício em estudo apresenta diversas aberturas nas fachadas, de diferentes dimensões. Na 
Figura 3.7 é apresentado um alçado onde é possível observar as referidas aberturas presentes 
na fachada. É apenas exposto o alçado frontal, no entanto no Anexo A.3 constam os restantes 
alçados. 
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Figura 3.7 – Representação das aberturas no alçado frontal 
 
3.2.1.2. Panos de alvenaria interior 
De acordo com o caderno de encargos, o edifício em estudo, apresenta essencialmente dois 
tipos de paredes interiores de tijolo furado, sendo uma delas constituída por tijolo cerâmico 
de 0,20m e outra por tijolo cerâmico furado de 0,08m. Ambas apresentam reboco em ambos 
os lados, totalizando assim uma espessura final de 0,22m e de 0,10m, respetivamente. 
As paredes de tijolo de 0,20m apenas constam pontualmente no piso 1 e no piso 2. Na Figura 
3.8 encontram-se representadas, em ambas as plantas, a localização destas mesmas paredes.  
  
Figura 3.8 – Localização da parede de alvenaria de 0,20m no piso 1 e piso 2, respetivamente 
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Segue-se a representação esquemática relativa ao pano de alvenaria interior de 0,22m (Figura 
3.9). 
 
Figura 3.9 – Representação esquemática do pano de alvenaria interior de 0,22m 
 
Todas as restantes paredes interiores, de compartimentação, são constituídas por tijolo 
cerâmico furado de 0,08, correspondendo assim a uma espessura final de 0,10 m (Figura 
3.10). A disposição das paredes interiores de 0,10 m é possível observar nas plantas de 
arquitetura no Anexo A. 
 
Figura 3.10 – Representação esquemática do pano de alvenaria interior de 0,10m 
 
3.2.2. Caracterização dos materiais 
De forma semelhante ao sucedido noutros elementos construtivos, não há qualquer 
informação sobre as características da alvenaria empregue, bem como a argamassa utilizada 
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como ligante. Assim, partindo de pressupostos, chegou-se a características equivalentes de 
forma a caracterizar mecanicamente os panos de alvenaria. Dados estes panos serem 
compostos por material cerâmico e ter sido usado argamassa de assentamento, de forma a 
obter as características mecânicas necessárias para a modelação, recorreu-se ao Eurocódigo 
6 (1996-1, 2005).  
Para argamassa convencional, a expressão (4) permite determinar a resistência à compressão 
do pano de alvenaria. 
 𝑓𝑘 = 𝐾 × 𝑓𝑏
0,7 × 𝑓𝑚
0,3
 (4) 
 
K – Constante que depende do tipo de unidades e de aparelho; 
fb – Resistência normalizada à compressão das unidades de alvenaria; 
fm – Resistência à compressão da argamassa convencional; 
O valor de K é 0,40, visto que as unidades de alvenaria pertencem ao grupo 3 (com juntas 
horizontais). 
Considerando um traço para argamassa de assentamento correspondente a 1:1:5 
(cimento:cal:areia), o valor de fm é de 5 N/mm
2, correspondendo a uma argamassa do tipo 
M5. 
Para o valor de fb, a Tabela 3.4 é indicativa do mesmo, pois varia conforme o tipo de 
elemento utilizado. 
Tabela 3.4 – Valores da resistência à compressão das alvenarias 
Valor de fb (N/mm2) 
Tijolo de 0,08m 5,1 
Tijolo de 0,15m 3,6 
Tijolo de 0,20m 2,8 
 
Conforme Carvalhido, (2009) e segundo alguns trabalhos realizados no LNEC, os módulos 
de elasticidade dos pórticos com alvenaria de tijolo, variam entre 5 e os 8 GPa. Para o módulo 
de elasticidade dos panos de alvenaria do edifício em estudo, dada a impossibilidade da 
realização de ensaios, foi considerado o valor de 5 GPa, valor apurado de forma a validar o 
modelo numérico. 
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Segue-se a Tabela 3.5 com as características relativas aos panos de alvenaria de tijolo, 
características essas tidas em conta no modelo numérico.  
Tabela 3.5 – Características dos panos de alvenaria de tijolo 
Pano de alvenaria fk (N/mm2) Ec (GPa) Peso específico (kN/m3) 
Pano de alvenaria 
simples 0,10m 
2,02 5,0 7,5 
Pano de alvenaria 
simples 0,22m 
1,33 5,0 6,3 
Pano de alvenaria 
dupla 0,30m 
3,61 5,0 5,6 
 
  Caracterização dinâmica do edifício 
Em estruturas antigas em que a ação sísmica não era conhecida com exatidão, as estruturas 
foram concebidas sem um regulamento verdadeiramente eficaz. O seu comportamento a 
ações horizontais, como a ação sísmica não é o mais adequado, pois mobilizam-se 
geralmente trações para as quais estas estruturas não foram pensadas (V. Lopes, 2009). Com 
a evolução da tecnologia e o aumento da preocupação face ao conhecimento do 
comportamento e características mecânicas das estruturas, tem vindo a surgir novos métodos 
de inspeção.  
Aquando de um processo de avaliação da segurança estrutural de um edifício é de elevada 
importância o conhecimento dos materiais e características mecânicas, dado ser necessário 
proceder à avaliação face às condições atuais e futuras. Este conhecimento apresenta, 
também interesse de forma a permitir uma tomada de decisões devidamente sustentadas e 
responsáveis, tanto ao nível da segurança estrutural como da preservação do património 
edificado (V. Lopes et al., 2010). 
Para o estudo das frequências naturais do edifício é levado a cabo a realização de um ensaio 
de identificação dinâmica modal. 
3.3.1. Identificação dinâmica in situ 
Os métodos de identificação dinâmica permitem identificar, a partir da resposta, um conjunto 
de características dinâmicas inerentes à estrutura, nomeadamente as suas frequências 
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naturais, os coeficientes de amortecimento e as respetivas configurações modais. Os 
equipamentos utilizados são acelerómetros, velocímetros e recetores GPS de forma a obter 
acelerações, velocidades ou deslocamentos, eventualmente sincronizados. De uma forma 
sucinta, este método, consiste na medição de frequências próprias das estrutura e dado que 
tais frequências estão diretamente relacionadas com a rigidez e inversamente à massa, 
facilmente se compreende que o controlo da frequência corresponde ao controlo da rigidez 
global da estrutura. 
Segundo Caetano, (1992), o comportamento dinâmico das estruturas pode resumir-se de uma 
forma simplista a relações de excitação do sistema propriamente dito com a resposta, função 
da excitação que lhe foi aplicada. Provenientes deste tipo de relações podem colocar-se três 
tipos de problemas: 
Problema direto – Consiste em caracterizar a resposta, conhecendo as propriedades da 
excitação e do sistema; 
Problema inverso – Consiste em caracterizar a excitação, conhecendo as características do 
sistema e da resposta; 
Problema da identificação de sistemas – Consiste em caracterizar as propriedades do 
sistema, conhecendo a excitação e a resposta. 
No presente caso de estudo, o problema centra-se na identificação de sistemas dado 
pretender-se determinar as características dinâmicas/mecânicas da estrutura.  
3.3.2. Tipo de excitação 
Podem dar-se três tipos de ensaios experimentais de identificação modal, sendo eles o ensaio 
de vibração forçada, a vibração ambiental e a resposta em regime livre. O tipo de excitação 
utilizada no ensaio ao edifício em estudo é do tipo vibração ambiental.  
O avanço tecnológico permitiu obter sensores com sensibilidades consideráveis, desta forma 
no ensaio utilizado procedeu-se à realização de ensaios sem a utilização de excitações 
forçadas. Assim sendo, ações como o vento, vibrações provenientes de máquinas em 
funcionamento, tráfego rodoviário ou quaisquer outras fontes de vibração são responsáveis 
pela vibração do sistema (Caetano, 1992). 
A vibração ambiental quando comparada com outras soluções, nomeadamente a excitação 
forçada, apresenta diversas vantagens na sua utilização. Ao contrário da vibração ambiental, 
a excitação forçada que implica o uso de explosivos ou martelos de impulso, ou de outra 
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forma de excitação, faz com que inevitavelmente não seja economicamente viável quando 
comparada com a vibração ambiental. No caso concreto de património e quando é importante 
a sua preservação, o uso de equipamentos de excitação forçada não é recomendável pelo que 
provocam intrusão do mesmo. Uma outra vantagem da vibração ambiental face às de 
excitação forçada reside no facto de não ser necessário o conhecimento das características 
da excitação. É usual admitir-se que a excitação da estrutura quando sujeita a vibração 
ambiental é do tipo aleatório puro, ou seja, um processo de banda larga ou ruído branco de 
banda ilimitada. Um ruído branco corresponde a um sinal com conteúdo energético 
semelhante para todas as frequências, ou seja, todas as frequências próprias da estrutura são 
excitadas de igual forma (V. Lopes et al., 2010). 
3.3.3. Aquisição de dados 
De forma a obter as características mecânicas desconhecidas do edifício em estudo é levada 
a cabo uma campanha de ensaios dinâmicos de vibração ambiental. Dado à sensibilidade dos 
equipamentos e do grau de exigência deste tipo de ensaio é necessária uma cuidada 
preparação do mesmo. O número de setups e planeamento do faseamento do ensaio a ser 
realizado, bem como a localização e orientação dos sensores são alguns dos aspetos que não 
devem ser ultrapassados numa fase de planeamento. O conhecimento da resposta dinâmica 
deste tipo de estruturas e a experiência neste tipo de ensaio é relevante, pois facilita a escolha 
da localização e orientação dos sensores, do tempo de aquisição de dados e o número 
necessário de setups a ser realizado (V. Lopes, 2009). 
Para a realização do ensaio dinâmico de vibração ambiental foi utilizado essencialmente 
quatro equipamentos distintos, sendo eles acelerómetros, computador portátil, placa de 
aquisição de dados e cabos de ligação. A Figura 3.11 a) retrata a placa de aquisição de dados 
e o computador utilizado para controlo dos dados adquiridos. Na Figura 3.11 b) é 
representado o cubo de fixação e suporte aos acelerómetros móveis. Em ambas as figuras 
estão representadas algumas das ligações com cabos efetuadas no ensaio dinâmico utilizado 
no edifício em estudo. 
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Figura 3.11 – a) Placa de aquisição de dado e computador; b) Cubo de suporte aos acelerómetros móveis 
 
As características dos equipamentos utilizados no ensaio dinâmico de vibração ambiental 
são: 
Acelerómetros – 4 acelerómetros unidirecionais piezoelétricos, identificados como “CO1”, 
“CO2”, “CO3” e “C04”, da marca PCB Piezotronics®, modelo 393B31, com sensibilidade 
de 10.0 V/g, intervalo de leitura de frequências de 0.100 Hz a 200.000 Hz e gama de 
acelerações de 0.5 g ; 
Placa de aquisição de dados – 1 placa de aquisição de dados com 4 canais, com uma 
resolução de 24 bits e ligação USB 2.0, que inclui um condicionador de sinal e filtros 
analógicos para correção do erro de “aliasing” que automaticamente se ajustam à frequência 
de aquisição; 
Computador – 1 computador portátil com o software LabVIEW®, versão 2009, e um 
programa desenvolvido para o controlo e aquisição dos dados do ensaio; 
Cabos – 4 cabos da marca PCB Piezotronics®, modelo 024R10, para conectarem os 
acelerómetros a uma placa de aquisição; Cabos extensores de forma a cobrir todos os pontos 
do edifício; 
Cubos – 4 cubos de apoio aos acelerómetros de forma a manter fixo, o posicionamento dos 
acelerómetros; 
3.3.4. Setups de ensaio 
Após concluída a análise preliminar e decidida a localização e orientação dos acelerómetros, 
deu-se início ao ensaio propriamente dito. Inicialmente procurou-se um lugar estável de 
forma a colocar o computador e a placa de aquisição de dados. No total, foram realizados 16 
setups numerados de S0 a S16, distribuídos por todos os pisos do edifício, com exceção da 
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cave. Note-se que em cada setup é utlizado o cubo que incorpora dois acelerómetros 
uniaxiais, ou seja, em cada posição os acelerómetros foram colocados aos pares, fixados num 
cubo. O passo seguinte passou pela colocação do cubo com os acelerómetros uniaxiais na 
cobertura, sensivelmente ao centro do edifício, denominando este setup como S0, estando 
estes acelerómetros sempre fixos ao longo de todo o ensaio. A posição fixa do setup S0 e o 
facto da escolha da localização do mesmo ser no topo e centro do edifício deve-se ao facto 
de este ponto possuir valores não nulos para as deformadas modais em todos os modos 
relevantes (V. Lopes, 2009). 
O passo seguinte passa por fazer variar a posição dos acelerómetros móveis por vários 
pontos, escolhidos para cada piso e entre cada posição fazer a respetiva medição modal. Este 
passo é repetido ao longo de todos os pisos da estrutura com a exceção da cave. É relevante 
salientar que os acelerómetros foram orientados segundo o eixo negativo XX e o eixo 
negativo YY, com exceção do setup S0 em que neste caso, os acelerómetros foram 
orientados segundo o eixo positivo YY e o eixo negativo XX. Na Figura 3.12 é possível 
observar a distribuição e orientação dos acelerómetros na cobertura e recuado.  
Na Figura 3.13 é possível analisar a distribuição em altura dos acelerómetros num corte do 
edifício. As restantes distribuições, bem como outro corte do edifício com as referidas 
representações encontram-se presentes no Anexo B. 
 
Figura 3.12 – Distribuição e orientação dos acelerómetros na cobertura e recuado  
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Figura 3.13 – Distribuição dos acelerómetros no edifício segundo corte A-A  
 
Não foram colocados acelerómetros orientados na direção vertical, já que o principal 
objetivo deste ensaio recai sobre a caracterização da resposta da estrutura face a 
deslocamentos horizontais, para que deste modo, corresponda a gamas mais semelhantes das 
frequências da ação sísmica.  
3.3.5. Resultados do ensaio 
Após realizado o ensaio de campo e obtidos os resultados, os mesmos foram tratados através 
do programa ARTeMIS. 
O primeiro passo consistiu em mudar a extensão do ficheiro obtido (.lvm) para outro tipo 
(.asc) de modo a conseguir abrir-se no programa e assim realizar o processamento dos sinais. 
De seguida, projetou-se de forma básica uma estrutura representativa do edifício através da 
definição de pontos e superfícies existentes de modo a que, após tratados os sinais, fosse 
possível observarem-se as deformadas modais. 
A etapa subsequente, auxiliada com o programa acima referido, consistiu em passar os 
registos temporais para o domínio das frequências com base na técnica EFDD. Esta técnica 
consistiu, inicialmente, no cálculo dos valores próprios das matrizes das densidades 
espectrais de potência da resposta obtidas através dos auto-espetros e espetros cruzados de 
cada ensaio. 
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Na Tabela 3.6 são apresentadas as frequências obtidas a partir do ensaio experimental do 
Edifício Fernando Távora. Tanto o primeiro como o segundo modo de vibração apresentam 
uma certa torção. 
Tabela 3.6 – Frequências experimentais do Edifício Fernando Távora 
Modo Frequência (Hz) Configuração 
1 3,81 Longitudinal (X) 
2 5,06 Transversal (Y) 
3 6,95 Torção (XY) 
 
Na Figura 3.14 são apresentados os modos de vibração 1 (longitudinal) e 2 (transversal), 
extraídos do software ArteMis.  
      
Figura 3.14 – 1º e 2º modos de vibração obtidos com o software ArteMis, respetivamente 
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Capítulo 4 -  Modelação numérica do Edifício 
 
 Introdução 
Após análise de todos os elementos construtivos e não construtivos do edifício, bem como 
as suas características descritas anteriormente, procedeu-se ao desenvolvimento do modelo 
numérico. 
Para a modelação numérica do edifício, recorreu-se ao software Sap2000 versão 16.0 (Inc, 
2007). Foram inicialmente definidos os materiais e respetivas características. De seguida 
procedeu-se à definição dos elementos estruturais como pilares, vigas, lajes, muro de suporte 
e caixa de elevador. Foram também consideradas todas as escadas e por fim foram colocados 
os panos de alvenaria de enchimento exteriores e interiores. 
No caso das lajes, definiu-se elementos de casca do tipo Shell-thin. Todos os pisos foram 
considerados como rígidos, para tal, atribui-se a todos os pontos de cada piso um 
constrangimento do tipo “Diaphragm” em que os pontos estão ligados entre si por ligações 
rígidas no plano, no entanto não afeta a deformação fora do plano (H Rodrigues, 2010). 
As paredes de alvenaria foram consideradas como elementos de casca do tipo Shell-thick, 
utilizando assim um processo conhecido como macro-modelo de dupla biela. Este macro-
modelos permite a representação global do comportamento do painel de alvenaria, 
considerando uma secção homogeneizada. No caso dos panos de alvenaria simples foi 
considerada uma espessura equivalente, exceto para as paredes de alvenaria dupla exteriores, 
que recorreu-se a uma opção denominada por Shell Section Layer Definition, em que é 
definida a parede com os dois panos de alvenaria e respetiva caixa-de-ar. 
Após a colocação de todos os elementos procedeu-se ao emprego das cargas correspondentes 
às RCP (restantes cargas permanentes), e às sobrecargas regulamentares.  
Todos os elementos de casca foram divididos para uma malha suficientemente pequena para 
que os resultados sejam fiáveis. Todos os elementos de barra (pilares e vigas) foram 
divididos nas intersecções com outros elementos barra, de forma a simplificar a atribuição 
das secções respetivas.  
Em várias das etapas da criação dos elementos, o modelo foi corrido de forma a encontrar 
eventuais erros, tais como panos de alvenaria desligados da estrutura. Desta forma, todos os 
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pontos de todos os elementos estão ligados entre si, originando assim uma “malha geral” 
com continuidade permitindo assim o edifício trabalhar como um todo. 
Na figura seguinte apresenta-se uma vista geral do modelo numérico do edifício em estudo 
e ainda uma fotografia real do mesmo (Figura 4.1) onde é possível constatar as aberturas na 
fachada, bem como a ausência de paredes de alvenaria no R/c. 
  
 
 
Figura 4.1 – Aspeto do modelo numérico com elementos de casca 
 
  Validação do modelo numérico 
Após determinadas as frequências naturais e deformadas modais obtidas a partir do ensaio 
de caracterização dinâmica, o modelo numérico é validado para as frequências obtidas 
experimentalmente. Esta validação foi conseguida com alteração/melhoramento dos valores 
característicos dos materiais envolvidos, como módulo de elasticidade e peso volúmico. 
Procedeu-se à análise modal de cada vez que foram alterados parâmetros. Este processo 
iterativo foi repetido até ser atingido um erro mínimo entre os resultados numéricos e 
experimentais. Os resultados numéricos obtidos estão descritos na Tabela 4.1. 
Tabela 4.1 – Frequências numéricas com elementos de alvenaria do Edifício Fernando Távora 
Modo 
Frequências 
numéricas (Hz) 
Frequências 
experimentais (Hz) 
Diferença 
% 
1 3,81 3,81 0,00 
2 4,47 5,06 13,20 
3 7,96 6,95 -12,80 
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São apresentados os aspetos dos três primeiros modos de vibração obtidos a partir do 
software Sap2000 nos diferentes planos (XY, XZ e YZ).  
  
                          Plano XY             Plano XZ Plano YZ 
 
Figura 4.2 – Configuração da deformada do 1º modo de vibração  
    
                          Plano XY         Plano XZ  Plano YZ 
 
Figura 4.3 – Configuração da deformada do 2º modo de vibração 
 
     
  
                          Plano XY                                           Plano XZ                                           Plano YZ 
 
Figura 4.4 – Configuração da deformada do 3º modo de vibração 
 Modelação alternativa – Método dupla biela equivalente 
4.3.1. Introdução 
Uma alternativa à modelação dos painéis de alvenaria com recurso a elementos de casca 
consiste em utilizar um método conhecido como dupla biela equivalente. Comparativamente 
com o método de elementos de casca, a dupla biela equivalente apresenta uma maior 
facilidade de modelação e menor tempo de computação.  
O conceito da biela equivalente surgiu na década de 50, por Polyakov, a partir de ensaios 
experimentais de forma a perceber o comportamento dos painéis de enchimento de alvenaria. 
Verificou-se que quando a carga é aplicada o painel e o pórtico deixam de ter contacto em 
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grande parte do comprimento, ficando unidos a partir dos cantos, que passam a funcionar 
como duas bielas em compressão (Hugo Rodrigues, 2005). 
Desde então, tem surgido os mais variados estudos de forma a perceber o comportamento 
das alvenarias a partir deste método, assim como o melhoramento das características a ser 
consideradas nas bielas diagonais.  
No presente caso de estudo recorreu-se ao método descrito por Priestley (1980) que propõe 
que sejam atribuídas as dimensões nas bielas de acordo com a equação (5) e a Figura 4.5.   
 𝑊 = 0,25 ∗ 𝐷 (5) 
 
 
Figura 4.5 – Disposição das bielas diagonais no pano de alvenaria 
 
O estudo de Carvalhido, (2009) refere que para o caso de estudo efetuado, o valor indicado 
por Priestley é um pouco elevado para as alvenarias convencionais em Portugal e assim 
concluiu, a partir de diversos métodos, que o valor correto seria o de 𝑊 = 0,11 ∗ 𝐷. 
Importante referir que se mantiveram todos as características dos painéis de alvenaria 
utilizados no modelo com casca, nomeadamente o módulo de elasticidade, que manteve o 
valor de 5 GPa. É de notar que o valor considerado por Carvalhido, (2009), para as alvenarias 
foi de 7 GPa. 
Na Figura 4.6 é apresentado o aspeto tridimensional do modelo com dupla biela equivalente, 
vindo assim substituir, os elementos de casca considerados.  
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Figura 4.6 – Aspeto do modelo numérico com bielas diagonais equivalentes 
 
4.3.2. Resultados 
Inicialmente começou-se por modelar para um valor de 𝑊 = 0, 11 ∗ 𝐷, dada as alvenarias 
consideradas do estudo de Carvalhido, (2009) serem alvenarias utilizadas frequentemente 
em Portugal e semelhanças com as do presente caso. 
Após a obtenção dos resultados, constatou-se que as frequências ainda não estavam de 
acordo com o obtido no ensaio de identificação modal. Assim, fez-se progressivamente 
variar o valor, por tentativa/erro, de forma a ser atingido o valor esperado.  
O valor encontrado para o presente caso de estudo foi de 𝑊 = 0,05 ∗ 𝐷. A Tabela 4.2 
representa a comparação entre os diversos resultados obtidos em comparação com o valor 
do ensaio.   
Tabela 4.2 – Resultados das frequências obtidos segundo métodos das bielas diagonais equivalentes 
Modo 
Frequência experimentais 
(Hz) 
𝑊 = 0,11 ∗ 𝐷   (𝐻𝑧) 𝑊 = 0,05 ∗ 𝐷 (𝐻𝑧) 
1 3,81 5,38 3,82 
2 5,06 6,81 4,84 
3 6,95 9,03 5,95 
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4.3.3. Discussão de resultados 
Após modelação do modelo com a técnica da dupla biela, conclui-se como esperado que o 
valor encontrado para o dimensionamento das bielas diagonais encontra-se longe do 
estipulado por Priestley.  
O valor final não se encontra próximo do valor obtido no estudo de Carvalhido, (2009), no 
entanto não se pode fazer uma correta comparação dada a diferença do módulo de 
elasticidade considerado.  
Apesar de se ter conseguido chegar a um valor de frequências esperado, deverão ser 
empregues ensaios experimentais de forma a caracterizar de melhor forma as alvenarias 
existentes, bem como o seu comportamento, para assim poder ser validado o modelo e 
concluir a veracidade dos resultados obtidos.  
  Estudo de sensibilidade – Pressuposto de modelação 
À medida que se procedia à validação do modelo numérico fizeram-se variar alguns dos 
parâmetros e verificou-se que a influência nos modos de vibração da estrutura não é igual 
para todos os parâmetros. Deste modo, neste subcapítulo é feita uma análise comparativa 
entre os diversos parâmetros e características dos materiais constituintes do edifício em 
estudo, tendo como principal objetivo a análise da influência que esses mesmos parâmetros 
têm nas frequências do edifício. Para tal, são apresentados gráficos de rácio que representam 
a relação em percentagem entre os diferentes parâmeros considerados.  
É ainda importante referir que todas as variações e resultados são feitos a partir do modelo 
com a presença de elementos não estruturais. 
4.4.1. Variação da classe do betão 
Neste subcapítulo fez-se variar a classe de betão de forma a perceber qual a influência que a 
mesma tem nos modos de vibração. As classes utilizadas para análise são a classe C20/25, 
C25/30 e C30/37. 
De seguidas são apresentas as propriedades das classes de betão acima referidas. 
As características mecânicas do betão C20/25, C25/30 e C30/37 encontram-se descritas na 
Tabela 4.3, Tabela 4.4 e Tabela 4.5, respetivamente.  
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Tabela 4.3 – Propriedades mecânicas do betão C20/25 
Betão C20/25 
Ec (GPa) fck (MPa) fctm (MPa) εcm (%) γc (kN/m3) 
30 20 2,2 2,5 25 
 
Tabela 4.4 – Propriedades mecânicas do betão C25/30 
Betão C25/30 
Ec (GPa) fck (MPa) fctm (MPa) εcm (%) γc (kN/m3) 
31 25 2,6 2,5 25 
 
Tabela 4.5 – Propriedades mecânicas do betão C30/37 
Betão C30/37 
Ec (GPa) fck (MPa) fctm (MPa) εcm (%) γc (kN/m3) 
33 30 2,9 2,5 25 
 
Após a alteração da classe do betão no modelo gerou-se, de forma a analisar e compreender 
os resultados, a Tabela C.1 e o gráfico da Figura C.1, do Anexo C.1, correspondente à 
frequência vs classe de betão e ainda o gráfico Figura 4.7 correspondente ao rácio vs classe 
de betão. O rácio corresponde ao aumento em percentagem do parâmetro em estudo em 
relação ao existente.  
 
Figura 4.7 – Gráfico de rácio vs classe de betão 
 
Por análise da tabela e dos gráficos percebe-se facilmente que o aumento da classe de betão 
apresenta uma influência nas frequências do edifício, pouco significativa. É possível 
observar que a alteração da classe do betão, que implica um aumento do módulo de 
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elasticidade do mesmo, têm maior influencia no 1º modo, diminuindo assim que se avança 
para o 3º modo.  
4.4.2. Módulo de elasticidade da alvenaria 
Com o intuito de verificar a importância do módulo de elasticidade das alvenarias de 
enchimento nas frequências da estrutura, fez-se variar o mesmo entre valores de 3,5 a 6,5 
GPa, sendo o valor de 5,0 GPa correspondente ao existente no modelo base. Na variação do 
parâmetro considerou-se um acréscimo de 10 % em 10 % em relação ao valor base 
(existente). 
De seguida de forma a analisar e compreender os resultados obtidos, gerou-se a Tabela C.2 
e o gráfico da Figura C.2, do Anexo  C.2, correspondente à frequência vs Ealvenaria e ainda o 
gráfico da Figura 4.8 correspondente ao Rácio vs Ealvenaria. 
 
Figura 4.8 – Gráfico de rácio vs Ealvenaria 
 
Por análise da tabela e dos gráficos, percebe-se que o módulo de elasticidade das alvenarias 
é um fator preponderante nas frequências do edifício em estudo. Com apenas uma alteração 
em 0,5 GPa tem-se alterações na ordem dos 3,5 % no 3º modo . A alteração do módulo de 
elasticidade da alvenaria têm maior influencia no 3º modo, diminuindo assim que se 
retrocede para o 1º modo.  
4.4.3. Pé direito útil do R/c vazado 
Apesar da altura útil de um piso não ser um parâmetro passível de mudança, pois faz parte 
de cada edifício em estudo e é um valor conhecido, em edifícios que possuem ausência de 
elementos de alvenaria no R/c ou que possuem poucos elementos não estruturais, a altura do 
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pé direito desse mesmo piso tem todo o interesse em ser estudado, quanto à sua influência 
nas frequências no edifício. A título de exemplo a influência desta altura apresenta 
importância no sentido em que em futuras construções será um fator a ter em conta em 
projeto. 
A Figura 4.9 identifica o R/c em análise, cuja sua altura foi alterada.  
 
Figura 4.9 – Identificação do R/c em estudo 
De forma semelhante ao sucedido no subcapítulo anterior, fez-se variar a altura do pé direito 
entre os 3,01 e os 5,59 m, sendo que o valor de 4,3 m corresponde à altura real do edifício. 
Na variação do parâmetro considerou-se um acréscimo de 10 em 10 % em relação ao valor 
base (existente). 
Assim, de forma a analisar e compreender os resultados obtidos, gerou-se a Tabela C.3 e o 
gráfico da Figura C.3, do Anexo C.3, correspondente à frequência vs altura R/c vazado e 
ainda o gráfico da Figura 4.10 e Rácio vs altura R/c vazado. 
 
Figura 4.10 – Gráfico de rácio vs pé direito R/c vazado 
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Por análise da tabela e dos gráficos, compreende-se que a altura referente ao pé direito do  
R/c vazado, apresenta uma significativa influência nas frequências da estrutura. É de notar 
que apenas uma alterção de 0,43 m (43 cm) provoca uma alteração na ordem dos 5 % no 1º 
modo, face ao existente inicialmente. É possível observar que a alteração da altura do R/c 
vazado têm maior influencia no 1º modo, diminuindo assim que se avança para o 3º modo. 
O aumento da altura do pé direito leva a um diminuição das frequencias da estrutrura e vice-
versa. 
4.4.4. Restrições horizontais (terreno) 
Neste subcapítulo pretende-se avaliar a influência dos apoios (restrições) que simulam o 
terreno, no caso de se ter um piso negativo. A Figura 4.11 identifica no modelo de que apoios 
se tratam.  
 
Figura 4.11 – Identificação da zona de apoios em estudo e pormenor do mesmo 
Assim, de forma a analisar e compreender os resultados obtidos, gerou-se a Tabela C.4 e o 
gráfico da Figura C.4, do Anexo C.4, correspondentes à frequência vs com e sem apoios e 
ainda o gráfico da Figura 4.12 correspondente ao Rácio vs com e sem apoios. 
 
Figura 4.12 – Gráfico de Rácio vs com e sem apoios 
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Por análise da tabela e dos gráficos, percebe-se que a colocação de apoios horizontais que 
simulam o terreno apresentam também uma influência significativa nas frequências. 
Dependendo do modo em questão, a variação dá-se entre os valores de 3,40 % a 6,49%, 
aproximadamente. No caso da colocação ou não de apoios horizontais que simulam a 
presença de terreno, é possível notar que há uma maior influencia no 2º modo, e menor no 
1º  e 3º modos. 
4.4.5. Alteração da altura da cota de fundação 
A altura da cota de fundação é o fator que é estudado neste subcapítulo, pretendendo-se 
assim, perceber qual o grau de influência que esta altura representa nas frequências do 
edifício. Na variação do parâmetro considerou-se um acréscimo de 10 em 10 % em relação 
ao valor base (existente). A Figura 4.13 localiza a cota de fundação em estudo, no modelo 
numérico.  
 
Figura 4.13 – Localização da zona de cota de fundação e pormenorização 
 
Assim, de forma a analisar e compreender os resultados obtidos, gerou-se a Tabela C.5 e o 
gráfico da Figura C.5, do Anexo  C.5 correspondente à frequência vs altura R/c vazado e 
ainda o gráfico da Figura 4.14 correspondente ao Rácio vs altura R/c vazado. 
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Figura 4.14 – Gráfico de rácio vs altura da cota fundação 
 
Por análise da tabela e dos gráficos, percebe-se que a altura da cota de fundação não tem 
influência significativa nas frequências da estrutura, pois constata-se que as alterações foram 
abaixo de 1 %.  
4.4.6. Discussão de resultados  
O estudo de sensibilidade permitiu perceber quais os parâmetros que apresentam uma maior 
influência nas frequências dos modos de vibração da estrutura. Para tal e de forma a melhor 
condensar os resultados obtidos anteriormente, gerou-se um gráfico que representa a 
influência que todos os parâmetros nos três modos de vibração. Para o 1º, 2º e 3º modos de 
vibração gerou-se os gráfico da Figura 4.15, Figura 4.16 e Figura 4.17, respetivamente. 
 
Figura 4.15 – Gráfico de rácio vs todos parâmetros para 1º modo de vibração 
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Figura 4.16 – Gráfico de rácio vs todos parâmetros para 2º modo de vibração 
 
Figura 4.17 – Gráfico de rácio vs todos parâmetros para 3º modo de vibração 
 
A alteração de qualquer dos parâmetros, não produziu a alteração na ordem dos modos, nem 
nas suas configurações, quando comparados com o modelo inicial. As alterações mais 
substâncias foram ao nível das frequências obtidas.  
Naturalmente, quanto maior for a inclinação da reta representativa do parâmetro, maior é a 
influência que a alteração do mesmo provoca nas vibrações da estrutura. Facilmente se 
percebe que a alteração do módulo de elasticidade da alvenaria, a alteração do pé direito do 
R/c vazado e os apoios horizontais do terreno são os parâmetros que constituem maior 
influência e com diferença substancial em relação aos restantes. É importante evidenciar as 
diferenças existentes entre o módulo de elasticidade da alvenaria e a alteração do pé direito 
do R/c vazado. Se por um lado a alteração do pé direito do R/c vazado tem maior influência 
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no 1º modo de vibração, o módulo de elasticidade da alvenaria apresenta maior destaque no 
3º modo. Já no 2º modo ambos os parâmetros têm influência semelhante.  
Assim, conclui-se que a alteração do pé direito do R/c vazado apresenta maior influência no 
modo longitudinal e a alteração do módulo de elasticidade da alvenaria no modo de torção. 
Já no modo transversal, ambos os parâmetros apresentam contribuição semelhante. 
 Modelo sem painéis de alvenaria de enchimento 
4.5.1. Introdução 
Tal como foi referido no subcapítulo 2.7, os panos de alvenaria tem uma grande influência 
na resposta global das estruturas. Nesse sentido, pretende-se verificar essa mesma influência, 
bem como perceber se há ou não alteração na configuração dos modos de vibração, quando 
comparados com o modelo com elementos de alvenaria.  
Desta forma, a partir do modelo calibrado inicialmente, retirou-se todos os elementos de 
alvenaria existentes e procedeu-se ao cálculo do mesmo. Na Figura 4.18 encontra-se 
representado o aspeto tridimensional do modelo numérico sem elementos de alvenaria. 
 
Figura 4.18 – Aspeto do modelo numérico sem elementos de alvenaria 
 
4.5.2. Resultados 
Após proceder ao cálculo do modelo numérico sem elementos de alvenaria percebeu-se que 
houve alterações nas frequências dos modos de vibração, bem como na configuração dos 
mesmos. A Tabela 4.6 representa os resultados do modelo numérico sem elementos de 
alvenaria e faz a comparação com os resultados já obtidos com elementos de alvenaria. 
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Tabela 4.6 – Frequências numéricas com e sem elementos de alvenaria 
Modo 
Frequência (Hz) 
com alvenaria 
Frequência (Hz) 
sem alvenaria 
Diferença % 
1 3,81 1,81 -52,49 
2 4,47 2,01 -55,03 
3 7,96 2,92 -63,32 
 
Na Figura 4.19 São apresentados os aspetos dos três primeiros modos de vibrações obtido a 
partir do software Sap2000 nos diferentes planos (XY, XZ e YZ). São também colocadas as 
configurações do modelo com paredes, de forma a perceber melhor, as diferenças ocorridas 
entre eles.   
  Plano XY Plano XZ Plano YZ 
C
o
m
 p
ar
ed
es
 d
e 
al
v
en
ar
ia
 
1º 
Modo 
 
 
 
 
 
2º 
Modo 
 
 
  
3º 
Modo 
   
  
Avaliação da segurança sísmica de um edifício de serviços em Aveiro 
 
 
 
   
     66  Helder Monteiro Gafanhão 
 
S
em
 p
ar
ed
es
 d
e 
al
v
en
ar
ia
 
1º 
Modo 
 
 
 
 
 
 
2º 
Modo 
 
 
 
 
 
 
3º 
Modo 
 
 
 
 
 
 
Figura 4.19 – Aspeto das configurações dos modos com e sem alvenaria 
4.5.3. Discussão de resultados 
Por análise da tabela e gráficos supracitados, percebe-se que, como seria de esperar, a 
presença de elementos de alvenaria alteram as características dinâmicas das estruturas, 
nomeadamente as frequências e modos de vibração. No modelo com ausência de elementos 
de alvenaria é notório um decréscimo de aproximadamente 50 % nas frequências 
longitudinal e transversal e de 60 % no de torção. Os valores obtidos no modelo com paredes 
de alvenaria são aproximadamente entre 2 a 3 vezes maiores os valores obtidos no modelo 
sem paredes de alvenaria, comprovando assim o lapso, muitas vezes efetuado, em não serem 
considerados elementos de alvenaria nas análises sísmicas. 
Quanto aos modos de configuração, também é evidente a diferença entre os dois modelos. 
De uma forma geral, nota-se que as configurações no modelo sem paredes de alvenaria são 
mais definidas, ao contrário que no modelo com elementos de alvenaria, tanto no modo 
longitudinal como no transversal que não são tão puros, pois apresentam visíveis 
componentes de torção. Há também diferenças no sentido das configurações. No 1º modo é 
evidente este aspeto, já que no modelo com alvenaria a configuração é longitudinal e no 
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modelo sem alvenaria a configuração é transversal. O inverso se sucede no 2º modo de 
ambos os modelos. 
Ainda outro aspeto interessante recai no facto de no modelo sem paredes de alvenaria não 
ser notória a fragilidade do piso referente ao R/c vazado, pois todo o pórtico deforma 
uniformemente e assim não ser notório o fenómeno piso flexível (soft-storey). Já no modelo 
com paredes de alvenaria é claro o piso do R/c mais flexível quando comparado com os pisos 
superiores que se comportam como bloco. 
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Capítulo 5 -  Verificação da segurança do Edifício  
 
 Introdução 
No presente capítulo pretende-se fazer uma verificação de segurança ao edifício em estudo. 
Com o objetivo de, em caso de ocorrência de sismo, prevenir a perda de vidas humanas, 
limitar os danos e assegurar as principais estruturas de proteção civil, o Eurocódigo 8 (EC8) 
(1998-1, 2010) define que as estruturas deverão respeitar dois tipos de requisitos, sendo eles 
o da não ocorrência de colapso e o da limitação de danos. 
São tidos em conta dois tipos de avaliação à segurança neste capítulo, em que o primeiro diz 
respeito à avaliação por espetro de resposta e o segundo é feita uma análise dinâmica linear 
elástica.  
Na análise dinâmica linear considera-se que as propriedades dos materiais são consideradas 
lineares.  
 
 Espetro de resposta  
5.2.1. Descrição dos parâmetros considerados 
De acordo com o EC8 (1998-1, 2010) a ação sísmica pode ser considerada sob a forma de 
espetro de resposta. Trata-se de uma ferramenta de análise sísmica de estruturas que descreve 
de forma simples a resposta máxima de um sistema com um comportamento linear elástico 
a um dado registo sísmico aplicado ao nível da base. 
Assim no EC8 são proposta duas configurações espectrais correspondentes a dois tipos de 
ação sísmica sendo elas a ação sísmica do tipo 1 (afastado) e do tipo 2 (próximo). A forma 
do espetro de resposta elástica definido no EC8 (Figura 5.1) e para a sua construção são 
necessários conhecimentos de alguns parâmetros, nomeadamente a aceleração máxima (ag), 
o fator de terreno (S) e os valores dos períodos (TB,TC e TD). 
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Figura 5.1 – Forma do espetro de resposta elástica (adaptado de (1998-1, 2010) 
 
É de referenciar que o regulamento não estabelece qualquer distinção entre a configuração 
do espetro nos estados limites últimos (colapso) ou de serviço (limitação de danos). A 
diferença entre eles prende-se na intensidade do espetro. A determinação da aceleração 
máxima de projeto (agr) é efetuada com base no zonamento do território indicado no Anexo 
Nacional do EC8, tal como foi referido na Figura 2.4 do subcapítulo 2.4.6 (Castro, 2011). 
De acordo com o Quadro NA.I do Anexo nacional do EC8 e sabendo que Aveiro se localiza 
nas zonas 1.6 e 2.4, referentes ao sismo do tipo 1 e tipo 2 respetivamente, os valores da 
aceleração de referência (agr) são 0,35 m/s
2 e 1,1 m/s2. 
Para o estado limite de colapso, o valor da aceleração máxima de projeto (ag) é obtido 
multiplicado o valor de agr por um coeficiente de importância, coeficiente já apresentado na 
Tabela 2.5 do subcapítulo 2.4.6. Sendo o objeto de estudo, um edifício cujas funções 
pertencem a instituições culturais, pode-se classificar quanto à importância o edifício no 
Grupo III. Os valores considerados para o coeficiente de importância referentes ao sismo do 
tipo 1 e tipo 2 são 1,45 e 1,25, respetivamente.  
No caso do estado de limitação de danos, o valor da aceleração é obtida multiplicado o valor 
da aceleração máxima de projeto (ag) por um fator de redução (ѵ). De acordo com o Anexo 
Nacional do EC8, os valores para o fator de redução (ѵ) são para sismo do tipo 1 e tipo 2 
são 0,40 e 0,55, respetivamente. 
É importante referir que, dado o ano de projeto, o edifício não foi realizado com base num 
regulamento verdadeiramente eficaz para ação sísmica, mas sim de acordo com o RSEP – 
Regulamento de Solicitações Em Edifícios e Pontes e o RBA – Regulamento do Betão 
armado. Assim e de acordo com o EC8 e mais precisamente pelo Quadro NA-9.1 do Anexo 
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Nacional, o valor do coeficiente de comportamento é de 1,5, sendo o mais adequado para 
estruturas com ductilidade reduzida. 
Os restantes fatores (TB,TC e TD) dependem do tipo de terreno. Com base no descrito no 
subcapítulo 2.5 relativo à caracterização do terreno, percebeu-se que as fundações se 
encontram num terreno cujo ensaio NSPT foi superior a 60 pancadas e o valor da resistência 
não drenada, cu, superior a 280 kPa. Assim, de acordo com a Quadro 3.1 do EC8, o tipo de 
terreno é designado como Tipo B. 
De forma a gerar o espetro de resposta, recorreu-se ao software GER_EC8 (Hugo Rodrigues 
et al., 2014), software destinado à geração de espetros de cálculo de acordo com o 
Eurocódigo 8. Na Figura 5.2 encontra-se o aspeto gráfico do software, com local para 
inserção dos parâmetros e resultado final. Por fim em cada análise são extraídos os ficheiros 
para extensão (.txt), que depois serviram de input para complementar a função de espetro de 
resposta no SAP 2000. 
 
Figura 5.2 – Aspeto gráfico do software GER_EC8 
 
A ação sísmica para a qual a exigência de não colapso é definida no âmbito nacional para 
um período de retorno (TR) de 475 anos (10 % da probabilidade da aceleração (PNCR) exceder 
esse valor num período de 50 anos). Já para a exigência de limitação de danos é definida no 
âmbito nacional para um período de retorno (TR) de 95 anos (10 % da probabilidade da 
aceleração (PNCR) exceder esse valor num período de 10 anos). 
Dado não existir informação no caderno de encargos ou qualquer outro documento refente 
ao edifício em estudo, acerca das características do terreno, surgiu assim fazer um estudo 
com três tipos de terreno descritos no EC8, sendo eles o do tipo A,B e C. Pretende-se fazer 
um estudo do grau de influência do tipo de terreno considerado e a presença de elementos 
de alvenaria, nos valores do corte basal, deslocamentos e drifts obtidos segundo o EC8.  
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Para tal, pretende-se gerar gráficos de corte basal e de deslocamentos que explanem as 
diferenças consideradas.  
É importante salientar que apenas se faz análise para sismo do Tipo 2 (próximo), pois 
apresenta o valor mais elevado em todos os espetros obtidos e consequentemente 
considerada ser a ação mais gravosa.  
No que se refere à diferença entre os modelos com e sem alvenaria, verificou-se que a zona 
do espetro onde os modos atuam não é igual em ambos os modelos. Assim, localizou-se para 
o espetro do terreno do Tipo B os modos obtidos para o modelo numérico com elementos de 
alvenaria (Figura 5.3) e sem elementos de alvenaria (Figura 5.4).  
 
Figura 5.3 – Espetro de resposta e localização dos modos para modelo com alvenaria 
 
Figura 5.4 – Espetro de resposta e localização dos modos para modelo sem alvenaria 
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Após análise dos dois gráficos referidos, na análise do modelo com alvenaria a aceleração 
de projeto é muito mais elevada do que a aceleração no modelo sem alvenaria.  
5.2.2. Corte basal 
O corte basal representa o somatório do esforço transverso do piso, para todos os pilares nele 
existente. Desta forma, o valor do corte na base corresponde ao equilíbrio dos esforços de 
corte na estrutura. 
Na avaliação dos valores do corte basal, cada uma das direções é analisada separadamente.  
Tratando-se de forças sísmicas é importante perceber a combinação de ações apresentada no 
EC8 para esforços devido à combinação das componentes horizontais.  
As expressões que representam a combinação para componentes horizontais, estão descritas 
nas equações (6) e (7). 
   𝐸𝐸𝑑𝑥 "+" 0,30 𝐸𝐸𝑑𝑦  
(6) 
 
 0,30 𝐸𝐸𝑑𝑥"+" 𝐸𝐸𝑑𝑦 
(7) 
 
Onde, 
 “+” – Significa combinar com; 
EEDX – Representa os esforços devidos à aplicação da ação sísmica segundo o eixo horizontal 
x escolhido para a estrutura 
EEDY – Representa os esforços devidos à aplicação da ação sísmica segundo o eixo horizontal 
y escolhido para a estrutura 
Assim, partindo da análise realizada com o software Sap2000 e inserindo as informações 
relativas ao espetro, gerou-se o gráfico da Figura 5.5 relativo ao corte basal, que representa 
os resultados obtidos para os três tipos de terrenos considerados. Foi ainda gerado o gráfico 
da Figura 5.6 com vista a exibir a influência da presença dos elementos de alvenaria no corte 
basal, para terreno tipo B. 
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Figura 5.5 – Gráfico do corte basal para diferentes tipos de terreno  
 
Figura 5.6 – Gráfico de corte basal com e sem elementos de alvenaria 
 
Por análise dos gráficos supracitados pode-se observar que à medida que se tem menor 
qualidade do terreno, leva a um aumento da ação e consequentemente o corte basal aumenta.  
Também se observa que as paredes de alvenaria, tal como seria de esperar, apresentam uma 
significativa influência nos valores obtidos para o corte basal. Os valores obtidos no modelo 
com elementos de alvenaria são aproximadamente 50 % mais elevados do que o valor sem 
elementos de alvenaria. Desta forma, os pilares do R/chão ficam sujeitos a esforços de corte 
mais elevados, ao contrário do que seria ao considerar o modelo sem elementos de alvenaria 
de enchimento. 
 
 
  
0
5000
10000
15000
20000
25000
30000
35000
40000
45000
50000
Solo A Solo B Solo C
C
o
rt
e 
b
as
al
  (
kN
)
Tipo de terreno segundo EC8
Corte basal para diferentes tipos de terreno
Fx (kN)
Fy (kN)
Fx+0,3Fy (kN)
0,3Fx + Fy (kN)
0
5000
10000
15000
20000
25000
30000
35000
40000
Com Alvenaria Sem Alvenaria
C
o
rt
e 
b
as
al
 (
kN
)
Corte basal com e sem alvenarias - Terreno Tipo B
Fx (kN)
Fy (kN)
Fx+0,3Fy (kN)
0,3Fx + Fy (kN)
  
   Capítulo 5 – Verificação da segurança do edifício 
 
 
   Helder Monteiro Gafanhão              77 
 
5.2.3. Deslocamentos 
Os deslocamentos representam o desvio de cada piso em relação à sua posição inicial. 
Quanto aos deslocamentos da estrutura, utilizou-se o mesmo método que o usado no corte 
basal em que, a partir do software Sap2000, são retirados os deslocamentos da mesma. Os 
deslocamentos foram multiplicados por 1,5, valor correspondente ao coeficiente de 
comportamento adotado, para que desta forma a análise linear elástica, se aproxime o mais 
possível da análise não-linear. 
Escolheu-se um pilar do edifício para análise, de forma a perceber qual o deslocamento 
obtido na direção longitudinal da mesma para diferentes tipos de terreno, bem como a 
diferença entre considerar ou não elementos de alvenaria, no modelo numérico. O pilar em 
estudo corresponde ao elemento identificado na Figura 5.7, denominado por Pilar 1. Assim 
percebe-se como ocorrem os deslocamentos longitudinais da fachada frontal do edifício. 
 
Figura 5.7 – Identificação do pilar em estudo 
 
No gráfico da Figura 5.8 encontra-se representada a variação do deslocamento face a 
diferentes tipos de terreno e no gráfico da Figura 5.9 representa-se a diferença entre 
considerar ou não os elementos de alvenaria, para terreno do tipo B. 
Nos gráficos os Piso 0, Piso 1, Piso 2, Piso 3 e Piso 4 correspondem aos Pisos do rés-do-
chão, 1º andar, 2º andar, 3º andar e cobertura, respetivamente. 
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Figura 5.8 – Gráfico de deslocamento para vários tipos de terreno 
 
 
Figura 5.9 – Gráfico de deslocamento com e sem elementos de alvenaria 
 
Por análise dos gráficos supracitados, percebe-se quanto menor a capacidade de absorção de 
esforços do terreno, maiores são os deslocamentos nos diversos pisos.  
É também percetível que a presença de elementos de alvenaria reduz os deslocamentos em 
altura até um máximo de aproximadamente 50 % em relação à não presença de elementos 
de alvenaria. O deslocamento do 1º piso é semelhante em ambas as análises pois este 
corresponde ao limite superior do R/c vazado. No modelo sem paredes de alvenaria os 
deslocamentos são distribuídos por todos os pisos, no entanto no modelo com paredes de 
alvenaria os deslocamentos se concentram em maior porção no Piso 1, ocorrendo o 
mecanismo de soft-storey. À medida que se aumenta em altura, percebe-se a influência das 
paredes de alvenaria face aos deslocamentos dos pisos constituintes. Assim, pode-se concluir 
que a presença de painéis de alvenaria leva a um aumento de rigidez dos pisos superiores, 
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reduzindo a exigência de deformações à estrutura e por consequente o risco de haver maiores 
danos na estrutura.  
De forma a completar a análise de deslocamentos da estrutura, gerou-se um esquema de um 
pórtico semelhante ao edifício (Figura 5.10), em que se retrata os deslocamentos de forma 
global e desta forma ser percetível a configuração dos deslocamentos face à ação sísmica. 
Os deslocamentos apresentados de seguida foram sujeitos a um fator de aumento de forma 
a poderem ser visíveis e melhor interpretar a configuração deformada da estrutura.  
São, assim mostradas várias vistas de forma a perceber como a estrutura se deforma. À 
semelhança dos pontos anteriores é feita uma comparação entre considerar ou não a presença 
de elementos de alvenaria  
 
Legenda: ------- Modelo sem deslocamentos; ------- Modelo com paredes de alvenaria; ------- Modelo sem paredes de alvenaria 
Figura 5.10 – Esquema 3D dos deslocamentos globais da estrutura (Sismo tipo 2 – Terreno B) 
 
5.2.4. Drifts 
A partir dos deslocamentos obtidos neste serão analizados os drifts para o pilar em estudo. 
Os drifts correspondem a deslocamentos relativos entre pisos adjacentes divididos pela altura 
dos mesmos e são apresentados sob forma de percentagem. 
 Na Figura 5.11 é possível observar o perfil de drifts gerado a partir dos deslocamentos 
longitudinais do pilar, para diferentes tipos de terreno. Já na Figura 5.12, encontra-se o perfil 
de drift obtido para o modelo com e sem paredes de alvenaria. 
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Figura 5.11 – Perfil de drifts com variação do tipo de terreno, segundo EC8 
 
 
Figura 5.12 – Perfil de drift com e sem paredes de alvenaria 
 
Pelo gráfico referente à variação do tipo de terreno constata-se que quanto menor é a 
capacidade de aborver esforços do terreno, maior é a amplificação da ação, o que se traduz 
em maiores exigências nas estruturas. Como previsto, o drifts acompanha a mesma têndencia 
dos deslocamentos, em que o valor obtido para o R/c vazado é substancialmente maior 
comparativamente aos restantes pisos.  
Analizando o gráfico que compara o modelo com e sem paredes de alvenaria, verifica-se que  
existe um aumento significativo dos valores de drift  para o modelo sem elementos de 
alvenaria, tal como se sucedeu no gráfico de deslocamentos. Tais resultados explanam 
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claramente o aumento de rigidez da estrutura, gerada pela existência de elementos de 
alvenaria nos pisos superiores. 
5.2.5. Limitação de danos das alvenarias (drifts máximos) 
A definição de estado limite para a avaliação do comportamento/dano dos painéis de 
alvenaria está relacionado com o drift a que os painéis se encontram sujeitos.  
Segundo o EC8 o valor máximo recomendado de drifts para paredes de alvenaria é de 0,4 
%.  De forma a reforçar os dados recomendados pelo EC8, a partir de pesquisa efetuada em 
estudos internacionais, conclui-se que estes apresentam alguns limites considerados para 
drifts máximos. Segundo Magenes e Pampanin, (2004) o colopaso das alvenarias poderá 
ocorrer num intervalo de drifts entre 0,4 % e 1 %. Já a norma NZSEE2006, (2006), assim 
como o FEMA-306, (1999) e FEMA-307, (1999) defendem que o valor de referência para 
alvenaria de tijolo é de 1,5 %, em colapso. Os mesmo autores defendem que o ínicio da 
fissuração diagonal das alvenarias ocorre para um valor de drifts de 0,25 %.  
Tal como referido no trabalho Furtado, (2013), outros autores defendem que para alvenarias 
confinadas por estruturas de betão armado o valor limite de drifts, para o estado limite de 
serviço é de 0,2 %. 
A partir de Zovkic et al., (2013) gerou-se um esquema semelhante de modo a representar os 
limites de drifts para as alvenarias em função do tipo de dano causado (Figura 5.13). 
 
Figura 5.13 – Drifts para paredes de alvenaria em função dos danos causados, adaptado de (Zovkic et al., 
2013) 
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Assim, partindo do pressuposto acima referido e por análise do gráfico da Figura 5.11, pode-
se concluir que não haverá risco de colapso das alvenarias, pois o valor máximo obtido é de 
aproximadamente 0,13 % para Terreno tipo B, valor este inferior ao máximo recomendado 
de 0,4 %, do EC8 e inferiror aos limites para estado limite de serviço referidos.  
 Análise dinâmica linear 
Segundo o EC8, a resposta de uma estrutura no tempo pode ser obtida através da integração 
numérica direta das equações diferenciais do movimento, utilizando acelerogramas de forma 
a representar os movimentos do terreno.  
O software de cálculo Sap2000 permite utilizar um método denominado por Linear Modal 
History, para análise dinâmica linear.  
5.3.1. Conceção dos acelerogramas 
De forma a gerar os acelerogramas recorreu-se ao software SeismoArtif (Seismosoft, 2013), 
programa que possui a capacidade de conceber vários tipos de acelerogramas artificiais a 
partir de um espetro de resposta.   
No presente caso de estudo, utilizou-se seis tipos de acelerogramas distintos, a partir do 
espetro de resposta (sismo tipo 2, terreno tipo B), já mencionado. Os acelerogramas foram 
gerados a partir do método Artificial Accelerogram Generation.  
Assim, para a criação dos acelerogramas foram utilizadas seis envolventes distintas, 
fornecidas pelo software SeismoArtif, sendo elas a Saragoni & Hart, Trapezoidal (Hou), 
Exponential (Liu), Compound (Jennings), Stationary e Trignometric. As diferentes 
envolventes diferem na forma como o acelerogramas artificial progride, ao longo do tempo. 
Os acelerogramas obtidos para as diferentes envolventes encontram-se apresentados no 
Anexo D. 
Foi considerado um amortecimento, ξ, de 5 %, conforme indicado no EC8. Considerou-se 
uma duração de 20 segundos para que a parte estacionária dos acelerogramas seja superior 
a 10 segundo, tal como indicado no EC8. Tal como utilizado no trabalho realizado por 
Frutuoso, (2015) utilizou-se um tempo de aumento de intensidade de 4 segundos.  
De forma a perceber, como são inseridos os dados (input) e o aspeto final dos resultados 
(output), a Figura 5.14 representa o aspeto gráfico do software SeismoArtif. 
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Figura 5.14 – Aspeto gráfico do software SeismoArtif 
Na Figura 5.15 encontram-se representados todos os espetros de resposta dos acelerogramas 
artificias para as diferentes envolventes. A cor vermelha encontra-se representado o espetro 
de resposta e a cor preta, a cheio, a tolerância de convergência do respetivo espetro. É 
possível observar que os acelerogramas artificias encontram-se dentro dos limites de 
convergência, segundo o EC8, para o espetro utlizado. 
 
Figura 5.15 – Representação gráfica das diferentes envolventes do espetro de resposta dos acelerogramas 
artificiais 
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5.3.2. Deslocamentos e Drifts 
À semelhança do que foi realizado para a análise por espetro de resposta, também para 
análise dinâmica linear é realizado um estudo dos deslocamentos e de drifts. Os 
deslocamentos foram multiplicados por 1,5, valor correspondente ao coeficiente de 
comportamento adotado de forma a aproximar os valores da análise não linear. 
A análise foi realizada para dois pilares do edifício, sendo que um deles corresponde ao 
mesmo já estudado anteriormente. Na Figura 5.16 encontram-se identificados os pilares em 
análise, correspondentes ao Pilar 1 e Pilar 2. A análise foi realizada para a direção 
longitudinal (X) e transversal (Y). 
 
Figura 5.16 – Identificação dos pilares em estudo na análise dinâmica linear 
 
Dado tratar-se de uma análise dinâmica, fez-se um estudo por cada intervalo de tempo de 
análise. O tempo de análise varia dos 0 aos 20 segundos com acréscimos de 0,1 s entre cada 
análise.  
Inicialmente retirou-se os valores dos deslocamentos correspondentes aos pilares em análise 
para cada envolvente estudada. De seguida, para cada sismo obtido de cada uma das seis 
envolventes, selecionou-se o valor máximo absoluto de cada tempo de análise. Desta forma 
percebe-se que o tempo para o qual foi atingido o valor máximo de deslocamento, não 
coincide com as restantes envolventes estudadas.  
De igual forma, calcularam-se os drifts para cada instante de tempo estudado, a partir dos 
deslocamentos já obtidos. De forma a gerar os gráficos de deslocamento e de drifts, utilizou-
se o valor máximo de deslocamento e de drifts, para os dois pilares, nas duas direções.  
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5.3.2.1. Pilar 1 
O gráfico que representa a variação do deslocamento do pilar 1 na direção longitudinal (X) 
encontra-se na Figura 5.17. Já a variação do deslocamento do pilar 1 na direção transversal 
(Y) encontra-se na Figura 5.18. 
 
Figura 5.17 – Gráfico de deslocamento longitudinal do Pilar 1 para diferentes envolventes 
 
Figura 5.18 – Gráfico de deslocamento transversal do Pilar 1 para diferentes envolventes 
 
O perfil de drifts na direção longitudinal (X) encontra-se na Figura 5.19, já o perfil de drifts 
na direção transversal (Y) encontra-se representado na Figura 5.20.  
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Figura 5.19 – Perfil de drifts na direção longitudinal do pilar 1 para os diferentes acelerogramas artificiais 
 
Figura 5.20 – Perfil de drifts na direção transversal do Pilar 1 para os diferentes acelerogramas artificiais 
 
5.3.2.2. Pilar 2 
O gráfico que representa a variação do deslocamento do pilar 2 na direção longitudinal (X) 
encontra-se na Figura 5.21. Já a variação do deslocamento do pilar 2 na direção transversal 
(Y) encontra-se na Figura 5.22. 
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Figura 5.21 – Gráfico de deslocamento longitudinal do Pilar 2 para diferentes envolventes 
 
Figura 5.22 – Gráfico de deslocamento transversal do Pilar 2 para diferentes envolventes 
 
O perfil de drifts na direção longitudinal (X) encontra-se na Figura 5.23, já o perfil de drifts 
na direção transversal (Y) encontra-se representado na Figura 5.24. 
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Figura 5.23 – Perfil de drifts na direção longitudinal do Pilar 2 para os diferentes acelerogramas artificiais 
 
 
Figura 5.24 – Perfil de drifts na direção transversal do Pilar 2 para os diferentes acelerogramas artificiais 
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na direção longitudinal (X) são, claramente, mais significativos quando comparados com os 
valores obtidos para o deslocamento na direção transversal (Y), tornando assim a direção 
longitudinal a mais vulnerável.  
0
1
2
3
4
0 0,02 0,04 0,06 0,08 0,1 0,12 0,14
P
is
o
s
Drifts (%)
Perfl de drifts na direção longitudinal (X), para diferentes   
acelerogramas artificiais - Pilar 2
Saragoni &
Hart
Trapezoidal
(Hou)
Exponential
(Liu)
Compound
(Jennings)
Stationary
Trignometric
0
1
2
3
4
0 0,005 0,01 0,015 0,02 0,025 0,03 0,035 0,04 0,045
P
is
o
s
Drifts (%)
Perfl de drifts na direção transversal (Y), para diferentes acelerogramas 
artificiais - Pilar 2
Saragoni &
Hart
Trapezoidal
(Hou)
Exponential
(Liu)
Compound
(Jennings)
Stationary
Trignometric
  
   Capítulo 5 – Verificação da segurança do edifício 
 
 
   Helder Monteiro Gafanhão              89 
 
Quanto aos deslocamentos longitudinais (X) e transversais (Y) o Pilar 1 apresenta resultados 
sensivelmente idênticos comparativamente ao Pilar 2. 
Os perfis de drifts acompanham a tendência dos deslocamentos. Facilmente se percebe que 
no 1º piso o valor do deslocamento relativo é superior a 50 % em relação piso seguinte e às 
variações dos restantes pisos. Assim, compreende-se que a presença das alvenarias nos pisos 
superiores ao R/chão aumentam a rigidez, diminuindo os deslocamentos e reduzindo a 
deformação da estrutura.   
Em comparação com os valores obtidos de drifts para a análise efetuada por espetro de 
resposta do terreno tipo B, verifica-se que os valores em ambas as análises se encontram 
dentro da mesma gama, não havendo uma substancial diferença entre eles. 
Quanto aos valores obtidos para os vários acelerogramas artificias estudados derivados das 
diferentes envolventes, existe uma maior diferença entre elas, quando a análise é feita na 
direção longitudinal em comparação com a direção transversal.  
Enquanto para o pilar 1, apenas o acelerograma correspondente à envolvente Trignometric 
apresenta mais desvio relativamente aos restantes. Já no pilar 2 os acelerogramas 
correspondentes às envolventes Trignometric e Saragoni & Hart apresentam maior desvio 
relativamente aos restantes. 
Como referido no subcapítulo 5.2.5, a limitação de danos das alvenarias está diretamente 
relacionado com os drifts obtidos. Assim, partindo do pressuposto explicito no subcapítulo 
5.2.5 e por análise dos gráficos de difts supracitados, pode-se concluir que não haverá risco 
de colapso das alvenarias, nem de fissuração pois o valor máximo obtido é inferior ao 
máximo recomendado de 0,4 %, pelo EC8 e inferiror aos limites para estado limite de serviço 
recomendados.  
As paredes de alvenaria provocam um aumento de segurança ao edifício, no entanto é 
importante referir que o verdadeiro problema pode não estar relacionado com os valores de 
drifts mas sim, como já referido, devido ao facto das alvenarias provocarem um aumento do 
corte basal ao nível dos pilares do R/chão. Para tal, seria necessário conhecer as armaduras 
transversais existentes de forma a verificar a segurança dos elementos e por sua vez, da 
estrutura.   
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  Dimensionamento de elementos estruturais 
Após realizada a análise por espetro de resposta e definidas as equações para a ação sísmica, 
no presente subcapítulo encontra-se realizado o dimensionamento de três pilares da 
estrutura, de forma a fazer uma avaliação da quantidade de armadura necessária para resistir 
aos esforços atuantes de dimensionamento, partindo da secção de betão já conhecida.   
Assim foram considerados as ações para o estado limite último e para a ação sísmica, 
segundo EC8, em que a incógnita E corresponde à ação sísmica obtida por espetro de 
resposta. As equações consideradas na contabilização das ações dos elementos foram as 
seguintes: 
 
 1,35 (𝐺 + 𝑅𝑐𝑝) + 1,5 𝑄 (8) 
 
 (𝐺 + 𝑅𝑐𝑝) + (𝐸𝑥 + 0,3𝐸𝑦) + 𝜓2 𝑄 (9) 
 
 (𝐺 + 𝑅𝑐𝑝) + (0,3𝐸𝑥 + 𝐸𝑦) + 𝜓2 𝑄 (10) 
 
Foram escolhidos três pilares distintos quanto à sua localização, sendo um deles de canto 
(cunhal), outro de fachada e ainda o último central (interno). Todos os pilares encontram-se 
no andar correspondente ao R/chão. A Figura 5.25 representa a localização dos pilares 
selecionados para o dimensionamento.  
 
Figura 5.25 – Identificação dos pilares em estudo para dimensionamento 
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Após obtidos os valores de dimensionamento, foi utilizada uma folha de cálculo (Pouca et 
al., 2006) capaz de dimensionar para todas as combinações a armadura necessária, foi assim 
escolhida a armadura necessária para satisfazer a combinação mais gravosa. Por fim, foram 
também verificadas as armaduras mínimas e espaçamentos máximos segundo as expressões 
do EC2 (1992-1, 2010) e EC8.  
Na Figura 5.26 e Figura 5.27, encontram-se desenhados cortes transversais dos pilares e 
respetivas armaduras longitudinais e transversais.  
 
Figura 5.26 – Pormenorização das armaduras do pilar A e B 
 
 
Figura 5.27 – Pormenorização das armaduras do pilar C 
 
É importante referir que a armadura de esforço transverso tem uma grande responsabilidade 
quando e trata da ação sísmica. Um dos fenómenos de dano e/ou colapso em edifícios 
sujeitos à ação sísmica prende-se num confinamento inadequado. O betão quando sujeito a 
esforços de compressão apresenta uma rotura frágil, rotura que pode ser retardada ou 
impedida com confinamento adequado dos elementos de betão nas zonas mais esforçadas 
(Varum, 2003). Assim, deve-se ter um especial cuidado na sua colocação e certificar que são 
fechados, com ganchos a pelo menos 135 º, de forma a permitir um melhor confinamento. 
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Tal como é referido no EC8, as zonas mais críticas, tais como a base dos pilares merecem 
especial atenção, onde a armadura transversal deve respeitar o espaçamento indicado. A 
meia altura do pilar, o espaçamento pode ser aumentado, no caso concreto dos pilares em 
estudo para ∅8 //.20. 
Na Figura 5.28 é feita uma representação esquemática genérica da união de pilares com 
seção variável, tal como sucede no edifico em estudo, em que é representado a distribuição 
dos estribos, comprimentos de amarração, entre outros.  
 
Figura 5.28 – Representação esquemática do pormenor de amarração entre pilares de seção variável 
 
Após o dimensionamento das seções e numa futura análise mais aprofundada, em que sejam 
realizados ensaios que permitam o conhecimento das armaduras existentes, poder-se-á fazer 
uma comparação entre os resultados obtidos no dimensionamento com os existentes nos 
pilares do edifício.  
 Avaliação da influência da ação sísmica no esforço axial 
No seguimento do subcapítulo anterior, pretende-se agora, para os mesmos pilares 
analisados, fazer uma análise da influência da ação sísmica no esforço axial. Assim, partindo 
de um acelerograma, já estudado na análise dinâmica linear, procedeu-se à representação da 
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variação do esforço axial ao longo dos instantes de tempo analisados. A envolvente de 
acelerograma selecionada para análise tem o nome de Saragoni e Hart. 
Inicialmente foi considerada a seguinte expressão, para um T=0 s: 
 (𝐺 + 𝑅𝑐𝑝) + 𝜓2 𝑄 (11) 
De seguida foram consideradas as equações (9) e (10), em que a incógnita E, neste caso, 
corresponde à ação sísmica obtida pelos valores de acelerograma. 
Foram analisados também os três primeiros pisos, sendo eles o R/chão, o 1º piso e 2º piso, 
de forma a exibir as diferenças da variação do esforço axial em altura. Assim, para cada pilar 
são gerados três gráficos em que cada um corresponde a cada piso analisado, contendo 
informação relativa às duas combinações sísmicas já mencionadas. Abaixo encontram-se 
representados os gráficos representativos da variação em percentagem do esforço axial, em 
relação ao esforço axial base. A linha a vermelho representa o esforço axial base, para a 
combinação da equação (11).  
No Anexo E encontram-se os gráficos onde constam os valores dos esforços axiais, que 
deram origem aos gráficos abaixo apresentados. 
5.5.1. Pilar A 
 
Figura 5.29 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar A – Piso R/chão 
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Figura 5.30 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar A – Piso 1 
 
 
Figura 5.31 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar A – Piso 2 
 
5.5.2. Pilar B 
 
Figura 5.32 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar B – Piso R/chão 
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Figura 5.33 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar B – Piso 1 
 
Figura 5.34 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar B – Piso 2 
5.5.3. Pilar C 
 
Figura 5.35 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar C – Piso R/chão 
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Figura 5.36 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar C – Piso 1 
 
Figura 5.37 – Variação em percentagem do esforço axial do pilar C – Piso 2 
 
5.5.4. Discussão de resultados 
Após analisados os gráficos supracitados são possíveis de retirar algumas conclusões 
relativamente à variação do esforço axial atuante nos pilares em estudo.  
Por análise dos gráficos supracitados é possível verificar que o pilar que sofre maior variação 
do esforço axial, quando sujeito à ação sísmica, corresponde ao pilar de canto (Pilar A) 
atingindo variações máximas na ordem dos 80 %. Com variações de cerca de 20 %, encontra-
se o pilar de fachada (Pilar B) e por último com praticamente variação nula, o pilar central 
(Pilar C).  
Quanto à análise dinâmica, observa-se que os valores de pico do esforço axial situam-se num 
período de tempo de T=5 s, sensivelmente, nos três pilares. Percebe-se também, que quando 
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a ação sísmica predominante é na direção Y, os valores do esforço axial são mais elevados, 
com exceção da análise do pilar C, relativo ao piso 3, em que sucede o inverso.  
Por análise conjunta dos valores apresentados de Nbase e dos gráficos supracitados, percebe-
se que o pilar com maior valor de esforço axial corresponde ao que apresenta menor variação 
do esforço axial. O contrário acontece no pilar que apresenta maior variação.  
Assim conclui-se que a variação do esforço axial dos pilares, quando sujeitos à ação sísmica 
depende essencialmente da sua localização geométrica, em planta. É ainda importante referir 
que à medida que se aumenta em altura do edifício há uma tendência ligeira de diminuição 
de variação do esforço axial.  
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Capítulo 6 -  Avaliação de solução de reforço 
 
 Introdução 
Após realizadas análises, inspeções e ensaios a um edifício, em caso de necessidade deve-se 
avaliar, qual a melhor solução de reforço a implementar numa estrutura. Quando se trata de 
um edifico público, uma solução de reforço deverá ser pensada de forma cuidada pois estão 
em cauda condicionalismos económicos e arquitetónicos. 
A implementação de qualquer técnica de reforço deverá ser implementada tendo em conta 
que não deve alterar o comportamento de resistência de outros elementos, como por exemplo 
a transferência de esforços para zonas que não foram dimensionadas para tal.  
No caso de estruturas já danificadas, de acordo com (Sousa, 1990), após uma análise cuidada 
e interpretação dos resultados do levantamento e ensaios as estruturas danificadas podem 
classificar-se em: 
 Aceitáveis; 
 Toleráveis mediante certas condições; 
 Não aceitáveis, necessitando de algum tipo de intervenção; 
 Não reparáveis, devendo proceder-se à demolição; 
Após a análise estrutural de um edifício, o reforço estrutural pode ser dividido 
essencialmente em dois grupos, quanto à ação a que se referem. Assim, podem ser 
implementadas técnicas ao nível dos elementos estruturais e/ou técnicas ao nível global da 
estrutura. Uma estratégia de reforço global da estrutura é adequada quando os elementos não 
são muito frágeis e tiverem bom comportamento às solicitações sísmicas. Em estruturas com 
deficiente comportamento sísmico na maioria dos casos, as técnicas ao nível dos elementos 
são suficientes, pelo que devem ser implementadas os dois tipos de soluções em conjunto 
(Varum et al., 2005). 
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 Técnicas ao nível dos elementos estruturais 
6.2.1.  Encamisamento de betão armado 
Trata-se de uma técnica que é mais adequada para secções cuja necessidade esteja no 
aumento de resistência das zonas comprimidas, insuficiência de secção ou mesmo na 
necessidade de adição de armaduras, ficando estas embebidas. O reforço por encamisamento 
tem como base o aumento da secção transversal a partir da colocação de armadura 
suplementar e de uma camada de betão envolvente à secção inicial.  
O reforço por encamisamento pode ser aplicado tanto em vigas como em pilares. O betão 
pode ser aplicado através de essencialmente três formas: cofrado, projetado ou aplicado 
diretamente com auxílio de colher.  
No caso das vigas, pode-se reforçar apenas ao esforço transverso ou em simultâneo esforço 
transverso e flexão, como se representa na Figura 6.1 a) e b) respetivamente. 
Nos pilares o reforço pode variar, podendo tratar-se de reforço fechado ou aberto. Na Figura 
6.1 c) é representado um reforço fechado em que toda a seção transversal do pilar é 
envolvida. Já o aberto pode ser utilizado devido a condicionalismos arquitetónicos, como é 
possível observar na Figura 6.1 d). No caso dos pilares é recomendado efetuar o 
encamisamento ao longo de todo o pilar.  
 
Figura 6.1 – Tipos de encamisamento em betão (Gomes & Appleton, 1997) 
 
Segundo Gomes & Appleton, (1997), a espessura de encamisamento deve obedecer a limites 
mínimos, de forma a garantir a capacidade resistente da solução de reforço. A espessura de 
reforço depende do tipo de material sendo que para betão projetado a espessura é de 50 mm, 
para betão corrente cofrado os valores devem situar-se entre os 75 a 100 mm e por fim no 
caso de serem aplicadas argamassas especiais a espessura deve estar entre 40 e 60 mm.. 
O encamisamento deve ser executado mediante as operações de encoramento, preparação da 
superfície, colocação das armaduras adicionais, cofragem e betonagem. 
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6.2.2.  Encamisamento metálico 
O encamisamento metálico é uma solução muito utilizada quando se depara com um cenário 
de carência de armaduras iniciais. É uma solução que consiste na colocação de chapas 
metálicas na seção transversal de vigas ou pilares. À semelhança da solução de reforço 
descrita para o encamisamento de betão armado, o reforço pode dar-se apenas ao esforço 
transverso ou também ao momento fletor.  
As chapas metálicas devem ser colocadas com auxílio de resinas epóxi, que são utilizadas 
como material de ligação. A ligação deve ser complementada com buchas metálicas. 
Segundo Varum et al., (2005), o comportamento a longo prazo e por sua vez da capacidade 
resistente das resinas epóxi não são profundamente conhecidas.  
No artigo de Gomes & Appleton, (1997), são referidos esquemas de reforço à flexão (Figura 
6.2) e ao esforço transverso (Figura 6.3), com e sem recurso a buchas metálicas. São também 
referidas algumas das medidas a ter em atenção nas diversas soluções.  
 
Figura 6.2 – Reforço à flexão e dimensões recomendadas (Gomes & Appleton, 1997) 
 
Figura 6.3 – Reforço ao esforço transverso e dimensões recomendadas (Gomes & Appleton, 1997) 
 
Quanto às operações a realizar, inicialmente são semelhantes ao encamisamento de betão 
armado. As etapas de escoramento e de preparação da superfície são semelhantes. Deverá 
ter-se o cuidado de evitar uma rugosidade excessiva a fim de evitar também espessuras de 
resina elevadas. Após a colocação das chapas e no caso de não existirem barreiras contra 
fogo, as chapas deverão ser protegidas com tintas intumescentes.  
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A solução de reforço de encamisamento metálico apresenta quando comparada com a 
solução de encamisamento por betão armados algumas vantagens e desvantagens, que 
podem levar à escolha solução mediante condicionalismo de tempo, disponibilidade de 
espaço, entre outros. A colocação de armaduras exteriores apresenta menor capacidade 
resistente ao fogo e corrosão de armaduras, quando comparada coma solução de 
encamisamento em betão armado. Por outro lado, o encamisamento metálico não necessita 
de tanto aumento de seção dos elementos a intervencionar o que reduz as alterações na 
arquitetura. É também, um processo mais rápido e simples de aplicar o que traz vantagem 
quando o edifício necessita de manter a sua utilização.   
6.2.3.  Encamisamento de fibras de carbono 
O encamisamento com recurso a compósitos de fibras de carbono trata-se de um técnica 
alternativa aos métodos convencionais de reforço. As fibras de carbono apresentam quando 
comparado com os convencionais, uma elevada resistência à corrosão, leveza, durabilidade 
e facilidade de execução (Ferreira et al., 2001). 
De acordo com Varum et al., (2005), o reforço de elementos de betão armado com recurso 
a fibras de carbono apresenta algumas aplicações tais como o confinamento de pilares nas 
suas zonas críticas, bem como o reforço à flexão em vigas e lajes.  
Ao contrário do que acontecia com as chapas metálicas, as mantas de carbono apresentam 
boa flexibilidade, possibilitando assim uma fácil aplicação sobre os pilares, salientando-se 
destes apresentarem geometria circular ou mesmo variável. 
Ainda outra vantagem, segundo deste tipo de soluções, recai no facto, de as mantas de 
carbono serem muito finas (aproximadamente 0.172 mm). 
Segundo D. Ferreira et al., (2001) as fibras de carbono apresentam forte resistência 
eletroquímica e por isso muito utlizada em ambientes mais agressivos. Por outro lado, as 
fibras de carbono apresentam fraca resistência aos raios ultravioletas, visto que estes podem 
afetar a qualidade das mesmas. 
 Técnicas ao nível global da estrutura 
6.3.1. Adição de paredes resistentes de betão armado 
Se por um lado, as soluções de encamisamento anteriores dizem respeito a técnicas ao nível 
dos elementos estruturais, a adição de paredes resistentes de betão armado corresponde a 
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uma solução global da estrutura. Esta técnica é maioritariamente usada quando a estrutura 
apresenta fragilidade ao nível da resistência sísmica.  
Segundo Azevedo, (1986) e Carneiro e Martins, (2008), as paredes resistentes funcionam 
como contraventamentos e como tal são utilizados de forma a limitar os deslocamentos das 
estruturas em que se restringe o aparecimento de efeitos de 2ª ordem. Os contraventamentos 
são igualmente recorridos de forma a absorver forças excecionais geradas, tais como a 
ocorrência de um sismo. 
A colocação de elementos de paredes resistentes é um processo que deve ser precedido de 
um estudo rigoroso da estrutura pois a adição destes novos elementos provoca a diminuição 
do período natural da estrutura e como consequência o aumento da solicitação sísmica. Neste 
mesmo estudo inicial deve ser tido em conta a distribuição das paredes resistentes de forma 
a evitar irregularidades de rigidez e resistência que possam vir a induzir a torção no edifício. 
No caso de reabilitação de estruturas porticadas esta técnica pode passar pelo preenchimento 
total ou parcial de alguns dos pórticos.   
6.3.2. Contraventamento metálico 
O reforço de edifícios através de contraventamentos metálicos têm como finalidade dotar a 
estrutura de adequada capacidade resistente ao sismo. As diagonais são ligadas a outras 
peças em aço, que por sua vez são ligadas a vigas e pilares envolvente ao sistema de 
contraventamento. A colocação dos contraventamentos pode ser condicionada por razões 
arquitetónicas. Por norma este tipo de solução de reforço é colocado nas fachadas (Figura 
6.4) 
Com a utilização desta técnica, ocorre um aumento significativo da resistência, da rigidez 
lateral e até da ductilidade da estrutura já existente, levando a que haja em alguns casos um 
incremento significativo de forças de corte, levado assim, a que seja necessário reforço de 
fundações. 
O contravento metálico é uma solução menos interventiva, a nível da montagem, que a 
adição de paredes resistentes, mas por sua vez quando se pretende introduzir uma maior 
rigidez à estrutura, a adição de paredes resistentes demonstra uma melhor solução.   
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Figura 6.4 – Exemplos de contraventamentos metálicos (Carneiro e Martins, 2008) 
6.3.3. Contraventamento metálico com dissipador de energia 
Na sequência da técnica de reforço por contraventamento metálico descrito anteriormente, é 
comum acoplar a este tipo de sistemas dispositivos de dissipação de energia, capaz de 
dissipar energia por deformação em corte, denominado por k-bracing e desta forma não 
agravar os esforços transmitidos à fundação (Figura 6.5). Proporciona assim, um maior 
amortecimento do sistema (Varum et al., 2005). 
 
Figura 6.5 – Contraventamento metálico com dispositivo dissipador de energia (A. Costa et al., 2013) 
  
Na Figura 6.6 encontra-se uma representação esquemática do funcionamento de um 
contraventamento metálico com dispositivo de dissipação de energia.  
 
Figura 6.6 – Esquema de contraventamento metálico com dissipador de energia, (adaptado de Furtado, 2013) 
  
   Capítulo 6 – Avaliação de solução de reforço 
 
 
   Helder Monteiro Gafanhão              107 
 
  Modelação da solução de reforço 
Após uma avaliação rigorosa da estrutura, a escolha da solução de reforço deve basear-se na 
definição do nível de segurança desejado, orçamento disponível para a sua reabilitação, 
período de interrupção da utilização do edifício e restrições arquitetónicas. 
Dada a ausência de dados relativamente à constituição dos elementos estruturais, 
nomeadamente áreas de aço, não é possível perceber a necessidade ou não do aumento das 
secções de betão ou de aço. Assim, não é coerente fazer uma análise a técnicas de reforço ao 
nível dos elementos.  
No entanto as análises estáticas e dinâmicas permitiram perceber a existência de um piso 
débil. É claro, o fenómeno de soft-storey ocorrido no R/chão, devido à ausência de elementos 
de alvenaria.   
Desta forma, procedeu-se à implementação de uma solução de reforço a nível global de 
forma a perceber a sua influência na correção/diminuição do mecanismo verificado. A 
solução de reforço escolhida corresponde ao contraventamento metálico com elemento 
dissipador de energia.  
À semelhança de A. Costa et al., (2013), foram utilizados perfis HEB 120 na constituição 
do reforço. O sistema de contraventamento metálico é montado de forma a que, dois perfis 
metálicos fiquem ligados em diagonal na zona superior e outros dois na zona inferior. A 
ligação dá-se por meio de um elemento central dissipador de energia (Figura 6.6). O 
elemento dissipador de energia tem um comprimento de 1 metro.   
De forma a modelar o elemento dissipador de energia, definiu-se no software Sap2000 como 
multilinear elastic e onde foram colocadas as coordenadas correspondentes ao gráfico de 
Corte basal vs deslocamento relativo ao dissipador de energia, obtido no trabalho realizado 
por Furtado, (2013). Na Figura 6.7 encontra-se representado o gráfico pelo qual foi 
modelado o dispositivo dissipador. 
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Figura 6.7 – Representação gráfica do Corte basal vs deslocamento, relativo ao dispositivo dissipador 
(Furtado, 2013) 
Na análise da técnica de reforço foram utilizadas dois tipos de soluções na direção 
longitudinal, quanto à disposição dos contraventamentos metálicos.  
 Solução 1: utilização de perfis HEB 120 nas diagonais e reforço é realizado no 2º e 
6º vão do R/chão (Figura 6.8 a)). 
 Solução 2: utilização de perfis HEB 120 nas diagonais e reforço é realizado no 2º ao 
6º vão do R/chão (Figura 6.8 b)). 
  
Figura 6.8 – Disposição dos reforços metálicos na fachada a) com reforço no 2º e 6º vão; b) com reforço no 
2º ao 6º vão 
 
É importante referir que os reforços encontram-se em ambas as fachadas longitudinais em 
igual disposição. Apenas foram estudadas soluções com reforços longitudinais, dada ser a 
direção mais desfavorável.  
São gerados gráficos de comparação entre o modelo com e sem reforço, onde se apresenta a 
comparação ao nível das frequências, corte basal, deslocamentos e drifts.  
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6.4.1. Solução 1 
Ao nível das frequências, ocorreu, um pequeno aumento em comparação com o modelo sem 
utilização de reforço. Na Tabela 6.1 são apresentadas as diferenças obtidas com e sem 
reforço ao nível das frequências. 
 
Tabela 6.1 – Frequências sem e com reforço (solução1) implementado  
Modo 
Frequência (Hz) 
sem reforço 
Frequência (Hz) com 
reforço (solução 1) 
Diferença % 
1 3,81 4,22 + 10,76 
2 4,47 4,51 + 0,89 
3 7,96 8,07 + 1,38 
 
 
De forma a perceber se houve alterações significativas no corte basal, com a implementação 
da solução de reforço, gerou-se um gráfico comparativo que representa as diferenças com e 
sem reforço (Figura 6.9). 
 
Figura 6.9 – Corte basal sem e com reforço (Solução 1) 
Os gráficos que representam os deslocamentos e drifts obtido com e sem a implementação 
da técnica de reforço (solução 1) encontram-se expostos na Figura 6.10 e Figura 6.11, 
respetivamente. 
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Figura 6.10 – Deslocamento longitudinal com e sem reforço (Solução 1) 
 
Figura 6.11 – Perfil de drift longitudinal com e sem reforço (Solução 1) 
6.4.2. Solução 2 
Ao nível das frequências, ocorreu, um pequeno aumento em comparação com o modelo sem 
utilização de reforço. Na Tabela 6.2 são apresentadas as diferenças obtidas com e sem 
reforço ao nível das frequências. 
Tabela 6.2 – Frequências sem e com reforço (solução2) implementado 
Modo 
Frequência (Hz) 
sem reforço 
Frequência (Hz) com 
reforço (solução 2) 
Diferença % 
1 3,81 4,55 + 19,43 
2 4,47 4,78 + 6,93 
3 7,96 8,72 + 9,55 
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De forma a perceber se houve alterações significativas no corte basal, com a implementação 
da solução de reforço, gerou-se um gráfico comparativo que representa as diferenças com e 
sem reforço (Figura 6.12). 
 
Figura 6.12 – Corte basal sem e com reforço (Solução 2) 
Os gráficos que representam os deslocamentos e drifts obtido com e sem a implementação 
da técnica de reforço (solução 2) encontram-se expostos na Figura 6.13 e Figura 6.14, 
respetivamente. 
 
Figura 6.13 – Deslocamento longitudinal com e sem reforço (Solução 2) 
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Figura 6.14 – Perfil de drift longitudinal com e sem reforço (Solução 2) 
 
6.4.3. Discussão de resultados 
Ao longo deste capítulo foram anunciadas algumas das soluções de reforço a implementar 
num edifício e estudada uma em particular, a técnica de contraventamento metálico com 
elemento dissipador de energia, na tentativa de melhorar o comportamento do edifício ao 
fenómeno soft-storey. 
Por análise dos gráficos de corte basal, percebe-se que não houve uma alteração significativa 
ao nível das forças de corte com a implementação das duas soluções de reforço. Assim, é 
comprovada a função do elemento dissipador de energia, não havendo necessidade de fazer 
reforço das fundações.  
Os gráficos de deslocamentos obtidos permitem concluir, como esperado, que a solução 2 
diminui em maior porção os deslocamentos longitudinais, devido ao maior número de 
elementos de contraventamento. Foi possível obter uma diminuição para cerca de metade. 
Os gráficos de drift, para além de acompanhar a tendência dos deslocamentos e de se 
verificar que a maior diminuição de drift ocorre no piso sujeito ao fenómeno soft-storey, 
possibilitam também retirar a informação de que as implementações de ambas as soluções 
de reforço estudadas não prejudicam/ampliam, os valores de deslocamentos relativos nos 
pisos superiores. 
É ainda importante fazer referência que o período correspondente às frequências obtidas nas 
soluções de reforço é, em muito semelhante ao obtido no modelo sem reforço. Desta forma 
percebe-se que a gama de valores de aceleração do espetro é sensivelmente a mesma.   
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Capítulo 7 - Conclusão e trabalhos futuros 
 
 Introdução 
O presente capítulo pretende fazer uma abordagem transversal do trabalho realizado, 
retirando assim os principais aspetos conclusivos. Serão ainda mencionados alguns trabalhos 
possíveis a realizar no seguimento desta dissertação.  
 Conclusões gerais 
O estudo efetuado teve como objetivo principal a avaliação da segurança sísmica num 
edifico de serviços, no entanto foram efetuados estudos paralelos contributivos para um 
melhor conhecimento da ação sísmica em edifícios de betão armado. 
O caso de estudo corresponde a um edifício de serviços, com R/chão vazado, situado na 
cidade de Aveiro. Após efetuada uma caracterização da estrutura, dos elementos 
constituintes e do tipo de terreno, procedeu-se à modelação numérica, que posteriormente 
foi validada através de um ensaio de identificação dinâmica efetuado.  
Quanto à modelação foi ainda realizada uma técnica alternativa, a partir do método da dupla 
biela. O método da dupla biela apresentou uma maior velocidade de execução/cálculo, 
quando comparada com a modelação em casca, como seria de esperar. Foi também percetível 
que os valores obtidos para o dimensionamento das bielas foram um pouco diferentes dos 
esperados, no entanto só a partir de ensaios mais específicos, se poderá validar o modelo e 
resultados obtidos.  
Foram ainda efetuados estudos de sensibilidade, partindo de pressupostos de modelação com 
o objetivo de compreender a influência que alguns parâmetros têm nas frequências dos 
modos de vibração. Conclui-se assim que, o módulo de elasticidade da alvenaria, a altura do 
pé direito do R/chão e a colocação ou não dos apoios que simulam o terreno, são os 
parâmetros com influência mais significativa. Percebeu-se também que, se por um lado a 
altura do pé direito apresenta maior peso nos modos longitudinais e transversais, por outro, 
o módulo de elasticidade da alvenaria apresenta maior efeito nos modos de torção.  
A partir do modelo validado, retiraram-se os elementos de alvenaria de forma a perceber a 
influência das paredes de alvenaria na resposta global das estruturas. Conclui-se que a 
ausência dos elementos de alvenaria apresenta modificações não só ao nível das frequências, 
mas também na própria configuração dos modos. Ocorreram assim decréscimos nas 
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frequências na ordem dos 50 a 60 %, em relação ao modelo com elementos de alvenaria. 
Quanto à configuração dos modos de vibração, foi notório que no modelo sem elementos de 
alvenaria os modos são mais puros, ou seja, mais definidos. Pode ainda verificar-se a 
ocorrência de alterações na configuração dos modos.  
 No que diz respeito à avaliação de segurança do edifício, procedeu-se inicialmente a uma 
análise linear por espetro de resposta, onde foram analisados o corte basal, os deslocamentos 
e os drifts para três tipos de terrenos apresentados no EC8. Constatou-se que quanto menor 
for a capacidade de absorver esforços por parte do terreno, maior será a ampliação da ação, 
o que se traduz em maiores exigências às estruturas. Quando analisados os valores dos 
deslocamentos e dos drifts de forma a fazer a comparação entre os modelos com e sem 
alvenaria, verificou-se que os resultados obtidos foram superiores no modelo sem elementos 
de alvenaria, explanando assim o aumento de rigidez da estrutura com a presença de 
elementos de alvenaria de enchimento. 
Da análise dinâmica linear, que partiu da geração de seis envolventes estudadas, foram 
analisados os deslocamentos e drifts ao longo do intervalo de tempo estudado. Concluiu-se 
que a direção longitudinal é a mais vulnerável, quando comparada com a direção transversal. 
Foi percetível também que o deslocamento relativo do 1º piso foi 50 % superior quando 
comparado com os valores obtidos para os restantes pisos, dando assim origem a um 
fenómeno conhecido como soft-storey. Os valores dos drifts obtidos foram comparados com 
alguns dos limites impostos pelo EC8 e recomendados por outros estudos internacionais, 
permitindo concluir que o edifício em estudo não apresenta quaisquer problemas de 
segurança, ao nível dos deslocamentos impostos. 
As paredes de alvenaria provocaram um aumento aparente de segurança ao edifício ao nível 
dos limites de drift, no entanto é importante referir que o verdadeiro problema pode estar 
relacionado com o facto de as alvenarias de enchimento levarem a um aumento do corte 
basal ao nível dos pilares do R/chão, podendo estes não estar dimensionados para resistir a 
tais esforços. 
Posteriormente foi feito um dimensionamento de três elementos representativos da estrutura 
de forma a perceber qual a armadura necessária para resistir aos esforços implementados 
pela ação sísmica. No entanto, dada a impossibilidade de fazer ensaios específicos no local, 
não foi possível fazer quaisquer comparações entre os resultados da armadura obtida e a 
existente efetivamente nos elementos do edifício.  
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Procedeu-se ainda à análise da influência da ação sísmica no esforço axial dos pilares, 
considerando-se três pilares, nomeadamente um de canto, um de fachada e um central, sendo 
possível concluir que o pilar que sofre maior variação do esforço axial, quando aplicada a 
ação sísmica, corresponde ao pilar de canto, onde apresentou variações máximas na ordem 
dos 80 %. Já o pilar de fachada apresentou variações de cerca de 20 %, enquanto que no pilar 
central as variações foram praticamente nulas. Foi ainda possível observar que à medida que 
se aumenta em altura do edifício há uma tendência ligeira de diminuição de variação do 
esforço axial. 
Por último procedeu-se à descrição de algumas técnicas de reforço, tanto ao nível dos 
elementos estruturais como ao nível global. Foram então implementadas duas possíveis 
distribuições da solução de reforço, através da técnica de contraventamento metálico com 
dissipação de energia ao nível do R/chão, com o intuito de melhorar o comportamento do 
edifício ao fenómeno soft-storey. A partir dos gráficos de deslocamento e drift gerados, 
conclui-se que a implementação da solução de reforço permitiu reduzir os deslocamentos, 
não ampliando os valores de deslocamento relativo nos pisos superiores. O gráfico de corte 
basal permitiu confirmar a função do elemento dissipador de energia, não alterando as forças 
na base, evitando assim a necessidade de um reforço nas fundações.  
 
 Trabalhos futuros 
Na sequência do trabalho realizado são apresentadas algumas sugestões para trabalhos 
futuros.  
 Execução de um maior número de ensaios ao nível dos elementos, tanto estruturais 
como não estruturais para uma melhor caracterização; 
 Execução de análises não-lineares de forma a comparar com os resultados obtidos; 
 Estudo de outras soluções de reforço e fazer custo-eficiência de cada solução de 
reforço; 
 Execução de ensaios de caracterização das armaduras existentes e comparação com 
resultados obtidos de dimensionamento;  
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Plantas e cortes de arquitetura do Edifício Fernando Távora 
 
 
 
 Plantas de arquitetura 
De seguida são apresentados as plantas de arquitetura de todos os pisos constituintes do 
edifício em estudo. 
 
Figura A.1 – Planta do piso -1 
 
 
Figura A.2 – Planta do piso R/chão 
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Figura A.3 – Planta do piso 1 
 
 
 
Figura A.4 – Planta do piso 2 
 
 
 
Figura A.5 – Planta do piso 3 
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Figura A.6 – Planta da cobertura 
 
 
 
 
 Cortes 
De seguida são apresentados os dois cortes disponíveis do edifício em estudo.  
 
 
Figura A.7 – Corte A-A´ 
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Figura A.8 – Corte B-B´ 
 
 Alçados 
 
São agora apresentados os quatro alçados do edifício, com identificação das aberturas das 
fachadas, a cor vermelha.  
 
Figura A.9 – Alçado frontal 
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Figura A.10 – Alçado lateral esquerdo 
 
 
Figura A.11 – Alçado lateral direito 
 
Figura A.12 – Alçado posterior 
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Identificação dos acelerómetros do ensaio de identificação modal 
 
 
De seguida encontram-se as plantas e cortes com a disposição dos acelerómetros e 
identificação dos setups considerados, no ensaio de identificação modal realizado ao edifício 
Fernando Távora.   
 Distribuição dos acelerómetros em planta 
 
Figura B.1 – Distribuição dos acelerómetros no piso cobertura 
 
 
 
Figura B.2 – Distribuição dos acelerómetros no piso 3 
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Figura B.3 – Distribuição dos acelerómetros no piso 2 
 
 
Figura B.4 – Distribuição dos acelerómetros no piso 1 
 
Figure B.5 – Distribuição dos acelerómetros no piso R/chão 
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 Distribuição dos acelerómetros em corte 
 
 
Figura B.6 – Distribuição dos acelerómetros no corte A-A´ 
 
 
 
Figura B.7 – Distribuição dos acelerómetros no corte B 
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Gráficos da variação de parâmetros  
 
 Variação da classe de betão 
Tabela C.1 – Resultados das frequências com a variação da classe do betão 
Betão 
Frequências 
Modo 1 (Hz) 
Rácio (%)  
Frequências 
Modo 2 (Hz) 
Rácio 
(%) 
Frequências 
Modo 3 (Hz) 
Rácio 
(%) 
C16/20 
(existente) 
3,81 0,00 4,47 0,00 7,96 0,00 
C20/25 3,84 0,79 4,50 0,67 8,00 0,50 
C25/30 3,88 1,84 4,53 1,34 8,04 1,01 
C30/37 3,95 3,67 4,59 2,68 8,12 2,01 
 
 
 
Figura C.1 – Gráfico de frequência vs classe de betão 
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 Variação do módulo de elasticidade da alvenaria 
Tabela C.2 – Resultados das frequências com a variação do módulo de elasticidade da alvenaria 
Ealvenaria 
(GPa) 
Frequências Modo 
1 (Hz) 
Rácio 
(%)  
Frequências 
Modo 2 (Hz) 
Rácio 
(%) 
Frequências 
Modo 3 (Hz) 
Rácio 
(%) 
3,5 3,52 -7,61 4,02 -10,07 7,04 -11,56 
4,0 3,62 -4,99 4,18 -6,49 7,37 -7,41 
4,5 3,72 -2,36 4,33 -3,13 7,67 -3,64 
5,0 
(existente) 
3,81 0,00 4,47 0,00 7,96 0,00 
5,5 3,89 2,10 4,60 2,91 8,23 3,39 
6,0 3,97 4,20 4,72 5,59 8,49 6,66 
6,5 4,04 6,04 4,84 8,28 8,73 9,67 
 
 
Figura C.2 – Gráfico de frequência vs Ealvenaria 
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 Variação da altura do pé direito do R/c vazado 
Tabela C.3 – Resultados das frequências com a variação do pé direito do R/c vazado 
Altura R/c 
vazado (m) 
Frequências 
Modo 1 (Hz) 
Rácio (%) 
Frequências 
Modo 2 (Hz) 
Rácio 
(%) 
Frequências 
Modo 3 (Hz) 
Rácio 
(%) 
3,01 4,52 18,64 4,99 11,63 8,63 8,42 
3,44 4,26 11,81 4,77 6,71 8,38 5,28 
3,87 4,02 5,51 4,60 2,91 8,15 2,39 
4,3 
(existente)  
3,81 0,00 4,47 0,00 7,96 0,00 
4,73 3,61 -5,25 4,31 -3,58 7,76 -2,51 
5,16 3,49 -8,40 4,27 -4,47 7,61 -4,40 
5,59 3,41 -10,50 4,25 -4,92 7,54 -5,28 
 
 
Figura C.3 – Gráfico de frequência vs pé direito R/c vazado 
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 Influência dos apoios horizontais (terreno) 
 
Tabela C.4 – Resultados das frequências com e sem apoios horizontais (terreno) 
Com e sem 
apoios 
Frequências 
Modo 1 (Hz) 
Rácio (%) 
Frequências 
Modo 2 (Hz) 
Rácio 
(%) 
Frequências 
Modo 3 (Hz) 
Rácio 
(%) 
Com apoios 
(existente) 
3,68 -3,41 4,18 -6,49 7,59 4,65 
Sem apoios 3,81 0,00 4,47 0,00 7,96 0,00 
 
 
Figura C.4 – Gráfico de frequência vs com e sem apoios 
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 Variação da cota de fundação 
Tabela C.5 – Resultados das frequências com altura de cota de fundação 
Altura da 
cota de 
fundação (m) 
Frequências 
Modo 1 (Hz) 
Rácio (%) 
Frequências 
Modo 2 (Hz) 
Rácio 
(%) 
Frequências 
Modo 3 (Hz) 
Rácio 
(%) 
0,35 3,81 0,24 4,48 0,27 7,97 0,16 
0,40 3,81 0,21 4,48 0,25 7,97 0,13 
0,45 3,81 0,08 4,47 0,09 7,97 0,06 
0,5 
(existente) 
3,81 0,00 4,47 0,00 7,96 0,00 
0,55 3,80 -0,16 4,46 -0,16 7,96 -0,03 
0,60 3,80 -0,24 4,46 -0,20 7,95 -0,13 
0,65 3,79 -0,29 4,46 -0,29 7,95 -0,18 
 
 
Figura C.5 – Gráfico de frequência vs altura da cota fundação 
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Acelerogramas segundo as envolventes utilizadas  
 
 
Os acelerogramas obtidos para as seis envolventes consideradas na análise encontram-se 
representadas nas figuras seguintes.  
O acelerograma obtido segundo a envolvente de Saragoni & Hart 
 
Figura D.1 – Acelerograma segundo envolvente de Saragoni & Hart 
 
O acelerograma obtido segundo a envolvente de Trapezoidal (Hou) 
 
Figura D.2 – Acelerograma segundo a envolvente de Trapezoidal (Hou) 
 
O acelerograma obtido segundo a envolvente de Exponential (Liu) 
 
Figura D.3 – Acelerograma segundo a envolvente de Exponential (Liu) 
 
O acelerograma obtido segundo a envolvente de Compound (Jennings) 
 
Figura D.4 – Acelerograma segundo a envolvente de Compound (Jennings) 
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O acelerograma obtido segundo a envolvente de Stationary 
 
Figura D.5 – Acelerograma segundo a envolvente de Stationary 
 
O acelerograma obtido segundo a envolvente de Trignometric 
 
Figura D.6 – Acelerograma segundo a envolvente de Trignometric 
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Variação do esforço axial com a ação sísmica  
 
 
 
Os gráficos obtidos da variação do esforço axial, com a consideração da ação sísmica 
 
 Pilar A 
 
Figura E.1 – Variação do esforço axial do pilar A – Piso R/chão 
 
Figura E.2 – Variação do esforço axial do pilar A – Piso 1 
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Figura E.3 – Variação do esforço axial do pilar A – Piso 2 
 
 Pilar B 
 
Figura E.4 – Variação do esforço axial do pilar B – Piso R/chão 
 
 
Figura E.5 – Variação do esforço axial do pilar B – Piso 1 
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Figura E.6 – Variação do esforço axial do pilar B – Piso 2 
 
 Pilar C 
 
Figura E.7 – Variação do esforço axial do pilar C – Piso R/chão 
 
 
Figura E.8 – Variação do esforço axial do pilar C – Piso 1 
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Figura E.9 – Variação do esforço axial do pilar C – Piso 2 
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